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INTRODUZIONE 
Le norme tecniche italiane per oltre vent'anni sono rimaste sorde ai 
risultati della ricerca scientifica, al processo di relazione degli Eurocodici ed alle 
esperienze di applicazione delle nuove regole di progettazione, ormai consolidate 
nei molti paesi del mondo dove è elevata l'attenzione per il rischio sismico. Negli 
ultimi anni, però, sono avvenute grandi trasformazioni in tale ambito. 
L’Ordinanza del Presidente del Consiglio dei Ministri (O.P.C.M.) n. 3274 del 20 
marzo 2003, “Primi elementi in materia di criteri generali per la classificazione 
sismica del territorio nazionale e di normative tecniche per le costruzioni in zona 
sismica”, la O.P.C.M. n. 3431/2005 ed il D.M. 14/09/2005, “Norme tecniche per 
le costruzioni”, hanno modificato profondamente la normativa sismica, 
assimilando gli “Eurocodici”, e colmando le precedenti e lacunose procedure di 
calcolo. Il nuovo Decreto Ministeriale 14 gennaio 2008 “Approvazione delle 
nuove norme tecniche”, pubblicato nel Supplemento Ordinario della Gazzetta 
Ufficiale n. 29 del 4 febbraio 2008 è l'atto definitivo dell'elaborazione di una serie 
di bozze che si sono succedute a partire dal testo del primo decreto del 14 
settembre 2005. Con tale normativa l'Italia si allinea al resto d'Europa, dove da 
decenni si applicano gli Eurocodici. 
Lo strumento più completo ed affidabile per l’analisi sismica delle 
strutture è costituito dall’analisi dinamica non lineare (Time History Analysis), che 
valuta la loro risposta tramite l’integrazione al passo delle equazioni del moto. 
Questo metodo presenta, però, dei forti limiti di utilizzo legati alla necessità di 
una modellazione agli elementi finiti piuttosto complessa e di una potenza di 
calcolo tali da confinarne attualmente l’uso al solo ambito della ricerca.  
D’altro canto l’analisi lineare, pur essendo caratterizzata da una 
complessità notevolmente inferiore sia in termini di basi teoriche che di impegno 
di calcolo, risulta inadeguata e troppo carente nella previsione della risposta 
sismica delle strutture, specie di quelle in muratura in cui gli effetti della non 
linearità del comportamento del materiale hanno un ruolo determinante. 
La ricerca in ambito sismico si è rivolta, negli ultimi anni, verso le analisi 
statiche non lineari, le quali forniscono risultati affidabili con un onere 
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computazionale ridotto, sfruttando modelli strutturali semplificati a 
macroelementi. Il lavoro svolto in questa tesi si è basato su un metodo di analisi 
semplificato denominato SAM (Seplified Analysis Method) che mira alla 
valutazione della risposta globale degli edifici. Tale metodo si fonda su un’analisi 
statica non lineare, denominata Pushover Analysis. L’analisi di Pushover risolve, 
tramite una procedura iterativa incrementale, le equazioni di equilibrio statico 
corrispondenti ad un modello strutturale non lineare, soggetto ad un sistema di 
forze laterali di forma costante che riproduce gli effetti di un sisma, la cui intensità 
viene gradualmente e monotonicamente aumentata fino al raggiungimento delle 
condizioni ultime. Il metodo proposto viene definito “semplificato” in quanto si 
basa su una modellazione per macroelementi. Tale approccio mira a contenere il 
numero dei gradi di libertà del problema e a semplificare sia il processo di 
preparazione dei dati di ingresso sia la lettura e l’interpretazione dei risultati, in 
modo da consentire l’analisi di interi edifici.  
I vantaggi dell’utilizzo di un’analisi di questo tipo sono stati posti in 
evidenza da Magenes e Morandi (si veda [43]) e si traducono sostanzialmente in 
una migliore descrizione del comportamento della struttura in condizioni ultime 
rispetto ai risultati che si ottengono con analisi statiche lineari in cui non si fa 
ricorso alla ridistribuzione delle azioni. 
La complessità della progettazione e dell’analisi di strutture in muratura 
deriva principalmente dalla complessità della muratura stessa, che è un materiale 
essenzialmente eterogeneo, costituito da più componenti interagenti tra loro 
(blocchi di laterizio o calcestruzzo e malta). La maggior parte degli edifici 
esistenti presenti sul territorio nazionale sono stati realizzati in muratura, sempre 
più spesso si rendono necessari interventi atti a conferire loro risorse aggiuntive 
che premettano di migliorarne la risposta sismica. L’intervento sulle strutture 
esistenti deve fare i conti con difficoltà aggiuntive: la conoscenza dello stato di 
fatto della muratura e delle sue caratteristiche meccaniche reali; il mancato 
rispetto, in fase di progetto e realizzazione, di quei parametri di regolarità 
strutturale consigliati dai recenti codici normativi, per migliorare la risposta 
sismica delle strutture riducendo il più possibile le componenti torsionali.  
                                                                                                                                                   INTRODUZIONE 
3 
 
Per aderire il più possibile alla realtà delle strutture esistenti presenti in 
Italia, che possono essere caratterizzate da forti irregolarità geometriche, una parte 
del lavoro svolto nell’arco di questa tesi si è concentrata sul miglioramento e 
sull’ampliamento di un programma di calcolo sviluppato in ambiente Matlab. Il 
miglioramento ha lo scopo di rendere possibili analisi sismiche sia per strutture 
geometricamente semplici e regolari, sia per strutture più complesse. In 
particolare, le modifiche introdotte nel codice di calcolo forniscono la possibilità 
di realizzare analisi di Pushover su strutture in muratura tridimensionali con una 
geometria in pianta complessa, con eventuali pareti interne ai muri perimetrali e 
con un numero qualunque di piani. L’ampliamento del codice di calcolo è stato 
sviluppato sulla base di una precedente versione, funzionante per edifici di tre 
piani a pianta rettangolare simmetrica (si veda [6]). 
Nell’ambito di questa tesi si è concentrata l’attenzione sulle fasce murarie, 
ossia gli elementi in muratura orizzontali presenti sopra e sotto le aperture degli 
edifici. Il ruolo che le fasce murarie rivestono nell’ambito della risposta sismica 
delle strutture non può essere trascurato: infatti forniscono l’accoppiamento tra i 
montanti murari. La loro importanza è ampiamente riconosciuta anche in 
letteratura (Magenes et al. 2000, Benedetti e Magenes 2001). La mancanza di 
ricerche sperimentali rivolte allo studio del comportamento delle fasce murarie 
all’interno di una struttura sollecitata da azioni sismiche è un grosso limite per 
poter comprendere fino in fondo qual è la loro risposta reale. Pur non essendoci 
informazioni sul comportamento reale delle fasce murarie, tuttavia alcuni studi 
hanno formulato ipotesi su basi teoriche, attribuendo alle fasce comportamento 
elasto-fragile o elasto-plastico.  Utilizzando i risultati provenienti dagli studi 
teorici, si è realizzata un’analisi comparativa tramite simulazioni numeriche con il 
codice di calcolo sviluppato. Si sono confrontate strutture in muratura con fasce 
murarie aventi differenti caratteristiche meccaniche e si è mostrato come esse 
influenzano il comportamento globale delle strutture. 
Le strutture esistenti in muratura non sono state progettate per resistere alle 
sollecitazioni sismiche, perciò la maggior parte degli edifici esistenti non è 
conforme alle nuove norme che hanno modificato la classificazione delle zone 
sismiche sul territorio nazionale. Per questo motivo, sempre più spesso sono 
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necessari interventi di adeguamento che forniscano loro maggiori risorse, come 
richiesto dalle norme stesse. Tra i molteplici interventi che possono essere 
realizzati sugli edifici in muratura per migliorarne le caratteristiche dinamiche, le 
ricerche compiute negli ultimi anni hanno concentrato la loro attenzione 
sull’utilizzo di materiali polimerici fibrorinforzati (FRP). In letteratura si trovano 
numerosi studi relativi al rinforzo dei maschi murari e ai benefici che esso 
introduce nella risposta sismica delle strutture, mentre, nonostante l’assodata 
importanza che rivestono le fasce murarie, ad oggi non sono state eseguite 
ricerche sperimentali relative al loro rinforzo tramite materiali FRP. Nel lavoro 
svolto in questa tesi si è posta l’attenzione a questo tipo di intervento, sulla base di 
alcune sperimentazioni realizzate su pannelli di muratura rinforzati e sottoposti a 
compressione diagonale. Le modifiche apportate al codice di calcolo forniscono la 
possibilità di introdurre rinforzi in FRP applicati alle fasce murarie e permettono 
di studiare quali benefici apporta alla risposta globale della struttura questo tipo di 
intervento.  
A seguire si descrivono brevemente gli argomenti trattati nei capitoli di 
questa tesi. 
Nel primo capitolo viene fornita una panoramica delle problematiche 
legate al comportamento delle strutture in muratura soggette ad azioni sismiche, 
sottolineando l’importanza del funzionamento scatolare per evitare il precoce 
insorgere di meccanismi di collasso locale. Inoltre viene è espressa l’importanza 
di considerare il comportamento non lineare delle strutture in muratura per fare 
fronte alle deformazioni che il sisma richiede. 
Il secondo capitolo fornisce una panoramica sulle metodologie di 
modellazione strutturale presenti in letteratura, sia per analisi sismiche lineari, sia 
per analisi sismiche non lineari. Inoltre illustra le metodologie di analisi presenti 
nelle più recenti normative e si sofferma sull’analisi statica non lineare, che è più 
adatta allo studio delle strutture in muratura soggette ad azioni sismiche. 
Il terzo capitolo richiama i concetti fondamentali su cui si basa il metodo 
SAM, che prevede una modellazione semplificata della struttura attraverso una 
schematizzazione a telaio equivalente. Viene presentato il comportamento non 
lineare degli elementi strutturali sia in termini di resistenza sia in termini di 
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deformazione. Inoltre viene posta l’attenzione sulla modellazione di strutture che 
presentano asimmetria in pianta per le quali la deformabilità dei solai e la 
distribuzione delle masse influiscono significativamente sui risultati finali 
dell’analisi statica non lineare.  
Il quarto capitolo richiama i concetti teorici sui quali si basa l’analisi 
statica non lineare di Pushover, presentando sia i metodi convenzionali in cui il 
vettore delle forze esterne si mantiene di forma costante durante l’esecuzione delle 
analisi, sia il metodo adattivo che invece prevede una evoluzione del vettore delle 
forze sismiche durante l’analisi, in grado di simulare l’evoluzione delle 
caratteristiche meccaniche delle strutture in muratura con l’avanzare delle crisi 
negli elementi. 
Nel quinto capitolo sono presentate alcune ricerche sperimentali eseguite 
su pannelli in muratura ai quali sono applicati rinforzi costituiti da materiali 
polimerici fibrorinforzati (FRP), che studiano quali benefici apportano i rinforzi 
nel comportamento a taglio della muratura. Inoltre si concentra l’attenzione su 
alcune prove di compressione diagonale dalle quali è possibile ricavare il 
comportamento delle fasce murarie rinforzate. 
Nel sesto capitolo viene presentato dettagliatamente il codice di calcolo 
realizzato in ambiente Matlab sviluppato per eseguire l’analisi di Pushover su 
edifici in muratura. Sono sottolineati gli ampliamenti introdotti che offrono la 
possibilità di: eseguire l’analisi di edifici indipendentemente dalla loro forma in 
pianta e dal loro numero di piani; introdurre delle pareti centrali all’interno 
dell’edificio; eseguire l’analisi nelle due direzioni principali della struttura; 
introdurre rinforzi nelle fasce murarie, costituiti da strisce di materiale FRP; 
cambiare la tipologia di comportamento meccanico delle fasce di muratura 
(comportamento duttile o fragile); eseguire il controllo di deformabilità anche per 
le fasce murarie nel caso in cui esse non siano rinforzate. 
Il settimo capitolo presenta i risultati delle simulazioni numeriche 
effettuate con il codice di calcolo su strutture in muratura con varie tipologie di 
fasce murarie e con pianta di forma asimmetrica. 
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1 COMPORTAMENTO SISMICO DI STRUTTURE IN 
MURATURA 
In questo capitolo si vuole evidenziare la complessità del comportamento 
dinamico delle strutture in muratura, influenzato dal comportamento di ogni sua 
singola parte, ma soprattutto dall’interazione tra le parti. In particolare si 
sottolinea come le caratteristiche geometriche (distribuzione delle masse e delle 
rigidezze) influenzano il comportamento globale della struttura. Inoltre si pone 
l’attenzione sul funzionamento della struttura in campo non lineare: esso è di 
fondamentale importanza per fornire, ad una tipologia strutturale tipicamente 
fragile, quella duttilità sufficiente per fare fronte alle deformazioni che il sisma 
richiede alla struttura. 
Come ben noto, le murature offrono ottima resistenza ai carichi verticali, 
ossia al peso proprio e ai carichi variabili, che producono effetti di compressione. 
I carichi sismici, che si manifestano con azioni orizzontali, possono, invece,  
indurre sollecitazioni di trazione, incompatibili con la capacità di resistenza del 
materiale, come è evidente al manifestarsi di crepe che denunciano lo stato di 
sofferenza della struttura. Quanto detto è alla base del comportamento non lineare 
delle strutture realizzate in muratura. La risposta di una struttura in muratura 
sottoposta ad azione sismica deve essere valutata considerando il livello di 
interazione presente tra gli elementi strutturali costituenti. In assenza di opportuni 
collegamenti tra pareti ortogonali (ammorsamenti, catene) ed a livello degli 
orizzontamenti, la risposta della costruzione all’azione orizzontale avviene per 
parti. Le singole pareti tendono a comportarsi indipendentemente le une dalle altre 
ed a sviluppare meccanismi di collasso fuori dal piano, trasformando la risposta 
globale della costruzione nella somma delle risposte locali delle singole pareti. 
Nel caso invece sia presente un sufficiente grado di collegamento tra le pareti, la 
ripartizione delle azioni sismiche avviene secondo la rigidezza e la posizione 
relativa delle pareti mediata dalla rigidezza di piano degli orizzontamenti. In 
quest’ultimo caso la risposta dipende dal comportamento delle pareti nel proprio 
piano, le quali collaborano tra loro e fra le quali le azioni sono ripartite seguendo 
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l’evoluzione non lineare del sistema. Si viene così a costituire grazie al 
collegamento tra elementi verticali (pareti) ed orizzontali (solai), che mutuamente 
vincolati costituiscono l’organismo strutturale, uno schema scatolare.  
 
1.1 Meccanismi di collasso 
Dall’osservazione del danno che una struttura soggetta a sisma può subire è 
possibile evidenziare, con gli strumenti della meccanica e della scienza delle 
costruzioni, come, a differenti caratteristiche tipologico–costruttive corrisponda 
una diversità di comportamento della struttura sollecitata dall’azione sismica. 
I danni tipici del costruito in muratura possono essere distinti secondo due 
fondamentali modalità di collasso, detti meccanismi di I e II modo (Giuffrè, 
1993). Per meccanismi di I modo si intendono quei cinematismi di collasso 
connessi al comportamento delle pareti in muratura fuori dal proprio piano, quindi 
con comportamento flessionale e ribaltamento (rocking). I meccanismi di II modo 
riguardano invece la risposta della parete nel proprio piano, con tipici 
danneggiamenti per taglio e flessione. La grande resistenza che una parete offre 
nel proprio piano è indice della potenzialità che essa ha come elemento strutturale 
portante e di controventamento in questa direzione. La rottura si manifesta 
prevalentemente per taglio diagonale o flessione negli spigoli. Fuori dal piano, 
invece, la muratura non ha capacità resistente apprezzabile e quindi di fatto viene 
trascurata, inoltre la rottura si verifica prevalentemente per ribaltamento, flessione 
o instabilità.  
L’attivazione di tali modalità di collasso è strettamente dipendente dal 
comportamento globale dell’edificio che, a sua volta, dipende dalle sue 
caratteristiche tipologiche e tecnologiche, alcune delle quali sono: 
• qualità dei collegamenti delle pareti verticali sia tra loro sia con gli 
orizzontamenti; 
• ruolo della resistenza meccanica delle pareti murarie; 
• distanza massima tra le pareti; 
• altezza massima d’interpiano; 
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• rigidezza dei solai; 
• regolarità in pianta. 
In una costruzione in muratura è possibile identificare molteplici strutture 
resistenti a seconda della condizione di carico considerata. Tuttavia, tramite una 
semplice schematizzazione, le pareti e gli orizzontamenti (solai, volte, coperture), 
sia pure con diverso comportamento a seconda della sollecitazione considerata, 
possono essere identificati come elementi resistenti.  
Il comportamento globale della struttura nei confronti dell’azione sismica è 
fortemente influenzato dal grado di connessione presente tra gli elementi 
strutturali, ancor prima che dalle loro caratteristiche. Carenze nel collegamento di 
pareti ortogonali sia tra loro sia con gli orizzontamenti fanno sì che la struttura 
non sia in grado di sviluppare, durante il terremoto, una risposta globale che 
chiami a collaborare fra loro le diverse pareti ed a ripartire tra esse le 
sollecitazioni indotte. Infatti, si ha una risposta pressoché indipendente della 
singola parete con una limitata interazione con il resto della struttura. La risposta 
che la parete tende ad avere è allora dominata dal comportamento fuori piano, 
esibendo un’evidente maggiore vulnerabilità nei riguardi dei meccanismi di I 
modo.  
La presenza invece di un buon ammorsamento tra pareti o di connessioni 
anche puntuali, ottenibili ad esempio con l’inserimento di catene metalliche, 
innesca la collaborazione nella risposta tra le varie componenti della struttura. 
L’edificio ha, perciò, un comportamento d’insieme che lo induce a dover 
eventualmente ricorrere alle maggiori risorse di rigidezza e resistenza delle pareti 
nel proprio piano. La probabilità di insorgenza di meccanismi di ribaltamento 
fuori piano viene decisamente ridotta dalle diverse condizioni di vincolo delle 
pareti e può ulteriormente ridursi nel caso queste siano ben collegate agli 
orizzontamenti. Se si realizza il cosiddetto comportamento scatolare, assume un 
ruolo fondamentale, ai fini della risposta sismica, la rigidezza dei solai nel proprio 
piano. Ai solai, infatti, è affidato il compito di ridistribuire le forze d’inerzia 
indotte dal sisma sugli elementi verticali assicurando che gli elementi resistenti 
collaborino nel sopportare l’azione orizzontale: in particolare, i solai rigidi 
ripartiscono le azioni in base alla rigidezza degli elementi resistenti verticali ed 
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alla loro posizione in pianta, favorendo l’instaurarsi di meccanismi di collasso nel 
piano.  Invece se si hanno solai molto flessibili la ripartizione delle azioni sulle 
varie pareti resistenti avviene in funzione della loro area d’influenza per i carichi 
verticali, accentuandone il comportamento indipendente.  
Nella figura 1.1 è schematizzata la variazione del comportamento strutturale  
indotta dal diverso grado di collegamento tra le parti e dalla differente rigidezza 
dei solai. 
 
 
Figura 1.1 Influenza del grado di vincolo tra gli elementi sulla risposta sismica: pareti non 
vincolate o ammorsate (a), pareti ammorsate con orizzontamento flessibile (b) e rigido (c). 
  
Nel caso (a), in presenza di ammorsamenti scarsi o assenti, le pareti 
ortogonali alla direzione del sisma si trovano ad essere sollecitate da forze 
orizzontali e raggiungeranno rapidamente la crisi senza poter contare sull’aiuto 
delle pareti adiacenti, che hanno un miglior comportamento nei confronti delle 
azioni orizzontali. Nel caso (b) le pareti e il solaio sono ben ammorsati tra loro ma 
la flessibilità di quest’ultimo scarica l’azione sismica nel centro delle pareti 
perpendicolari alla direzione del sisma invece di convogliarla correttamente alle 
pareti laterali (tipico dei solai in legno a semplice orditura). Nel caso (c), si hanno 
buoni ammorsamenti e il solaio sufficientemente rigido nel piano, quindi le azioni 
sismiche vengono ripartite tra le pareti parallele alla direzione del sisma, le quali 
presentano un buon comportamento nel proprio piano. Inoltre le pareti ortogonali 
sono aiutate da quelle adiacenti grazie al buon grado di vincolamento. 
La collaborazione delle strutture resistenti verticali alle spinte orizzontali è 
migliorata anche dalla realizzazione di cordoli di piano, di cui si parlerà in modo 
più approfondito al termine di questo capitolo. I cordoli di piano costituiscono un 
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vincolo per le pareti soggette a carichi orizzontali e ne ostacolano il meccanismo 
di ribaltamento fuori dal piano, conferendo un maggior grado di iperstaticità al 
sistema strutturale. Inoltre provvedono ad irrigidire ulteriormente i solai nel loro 
piano, migliorando la distribuzione delle azioni orizzontali fra le pareti di 
controvento complanari: in particolare fra un piano e l’altro.  
È importante ricordare che, al paragrafo 8.2.3 dell’Allegato 2, l’O.P.C.M. 
n.3274 prescrive che ad ogni piano deve essere realizzato un cordolo continuo 
all’intersezione tra solai e pareti.  
Le figure 1.2 e 1.3 mostrano come anche interventi puntuali possano 
limitare l’occorrenza di meccanismi di I modo e ridurne la vulnerabilità associata, 
trasferendo la risposta fuori piano della facciata nel piano delle pareti di spina. 
 
 
Figura 1.2 Meccanismi di ribaltamento della facciata: senza ammorsamento (1), con 
ammorsamento (2) e con l’inserimento di una catena (3). 
 
Figura 1.3 Modifica dei meccanismi di collasso attraverso l’inserimento di catene.  
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Infine è necessario sottolineare la funzione strutturale delle travi in 
muratura (le fasce): quando sussistano le condizioni, possono fornire 
un’apprezzabile azione d’accoppiamento fra pareti verticali influenzando 
considerevolmente il meccanismo di risposta di una parete multipiano, in modo 
tanto più significativo quanto maggiore è il numero di piani dell’edificio. 
L’accoppiamento che può essere fornito dalle fasce è principalmente funzione 
della compressione a cui esse sono soggette in direzione orizzontale, solo questa, 
infatti, fornisce la resistenza flessionale che impedisce l’attivazione del 
meccanismo di ribaltamento illustrato nella figura 1.4 (b). 
 
 
Figura 1.4 Risposta delle fasce murarie ad azioni di tipo sismico. 
 
Tuttavia il comportamento delle fasce è condizionato in modo particolare 
dalle caratteristiche di tessitura della struttura: se una muratura è a tessitura 
regolare e ben organizzata con blocchi ben ammorsati, la resistenza a taglio è 
principalmente funzione della compressione normale ai letti di malta e, in misura 
minore, della compressione in direzione parallela ai letti stessi. Essendo nella 
sostanza trascurabile la compressione normale ai letti di una trave in muratura al 
di sotto delle aperture, la resistenza a taglio di una fascia può essere molto bassa 
ed è principalmente funzione della coesione. Se una muratura è invece di tipo 
irregolare e mal organizzata, il materiale tende ad avere un comportamento 
pressoché isotropo, e quindi in linea di principio la trave in muratura può essere 
trattata come un pannello ruotato di 90°. 
Da quanto detto è evidente che la morfologia, la forma e le dimensioni 
della struttura nel suo complesso e degli elementi che la compongono, sono 
determinanti nei riguardi dell’attivazione di meccanismi di collasso, globali e 
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locali. La presenza di irregolarità e/o discontinuità planimetriche e altimetriche è 
un aspetto di cui è necessario avere considerazione. Infatti, la realizzazione del 
comportamento scatolare fa sì che per l’edificio si possa definire una vulnerabilità 
globale; tuttavia, anche in presenza di comportamento scatolare e oltre alla 
modellazione della struttura finalizzata ad una valutazione della sua capacità 
globale, l’O.P.C.M. n.3431 impone di tenere in considerazione anche l’eventualità 
che si verifichino meccanismi locali di collasso, i quali devono essere individuati 
sulla base di un accurato studio dei cinematismi legati a crisi di I modo su 
porzioni di parete non vincolate o a richieste di duttilità superiori a quelle 
disponibili per i meccanismi nel piano locali. 
In conclusione si può affermare che con la realizzazione del 
comportamento scatolare si possa definire una vulnerabilità globale dell’edificio 
che dipende dalla risposta sismica di tutto il sistema strutturale, governata dalla 
risposta nel piano delle pareti e dall’azione di collegamento e di ripartizione 
esercitate dagli orizzontamenti. Risulta dunque fondamentale: analizzare la 
risposta della parete nel proprio piano, studiare i possibili meccanismi di 
danneggiamento e valutare l’interazione con il resto della costruzione. 
 
1.2 Comportamento dinamico delle strutture in muratura 
Qualora le strutture siano soggette ad un evento sismico presentano un 
comportamento dinamico estremamente complesso, anche considerando valida 
l’ipotesi di elasticità lineare. E’ importante notare che la validità di tale ipotesi 
risulta molto approssimativa per alcune tipologie di tecniche costruttive, tra cui la 
muratura, per la quale il comportamento ciclico non lineare del materiale, peraltro 
molto difficile da cogliere, assume un ruolo fondamentale nella risposta. In 
particolare il degrado di resistenza della muratura induce una significativa 
ridistribuzione delle forze tra le varie pareti al crescere della severità dell’evento, 
inoltre l’energia dissipata nei cicli d’isteresi può sopperire talvolta alla limitata 
capacità duttile dei singoli pannelli. Inoltre il degrado di rigidezza durante 
l’azione di un terremoto, porta la struttura a modificare il proprio modo di vibrare 
e dunque ad avere una differente richiesta in termini spettrali. Ulteriori 
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meccanismi di danno, locali o globali, possono poi essere innescati 
dall’interazione e dal diverso modo di vibrare delle singole parti strutturali: 
discontinuità murarie, presenza di nicchie o cavità, martellamento dei solai, 
variazione della spinta, molte volte possono essere fonte di vulnerabilità locali e 
globali. 
Infine, i meccanismi di danno dei maschi murari sono fortemente 
influenzati dalla componente assiale di compressione, per cui non è a priori 
trascurabile l’effetto di interazione tra il moto orizzontale e verticale. In 
particolare alcuni autori (Gambarotta e Lagormarsino, 1996) hanno evidenziato 
come, nel caso di azione dinamica, benché pareti isolate mostrino una resistenza 
laterale comparabile con quella fornita nel caso di risposta quasi statica (Magenes 
et al., 1995), si riscontrino istantanei incrementi o decrementi della resistenza 
dovuti a variazioni della compressione nelle pareti stesse. La relazione geometrica 
tra lo spostamento laterale e l’innalzamento dovuto al comportamento non 
resistente a trazione del modello muratura, induce un accoppiamento tra il moto 
verticale della parete e quello orizzontale dove le forze d’inerzia verticali 
determinano condizioni diverse da quelle indotte in prove quasi statiche. 
Le sollecitazioni sismiche provocano, alle prime oscillazioni, dei fenomeni 
lesivi costituiti da fessurazioni, ma se la struttura è dotata di un buon 
funzionamento scatolare la lesione di uno o più elementi non ne provocano il 
collasso, ma permettono di smorzare maggiormente le sollecitazioni, 
aumentandone la deformabilità e accrescendone il periodo proprio. In ogni caso, a 
parità di accelerazione al suolo, il valore delle sollecitazioni che subisce l’edificio 
dipende principalmente da fattori che sono caratteristiche proprie dell’edificio in 
esame, in particolare: 
• rigidezza globale, a cui è legato il periodo proprio della struttura; 
• capacità di smorzamento; 
•  risposta a sollecitazioni cicliche di ogni singolo elemento. 
Queste caratteristiche contribuiscono ad amplificare o a smorzare l’effetto 
del sisma sulla struttura in termini di oscillazioni e di sollecitazioni, in particolare, 
nel caso delle strutture in muratura, un basso valore del periodo proprio ed una 
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scarsa capacità di dissipazione procurano un’amplificazione dell’accelerazione 
trasmessa dal suolo alla struttura, provocando sollecitazioni maggiori. Inoltre, la 
possibilità che i suddetti fattori cambino durante l’evento sismico, contribuisce ad 
aumentare la complessità del fenomeno dinamico (si veda a titolo esemplificativo 
la figura 1.5 in cui sono riportati i cicli isteretici di una struttura in muratura full-
scale testata su tavola vibrante). 
 
 
Figura 1.5 Risposta dinamica di un modello di edificio in muratura su tavola vibrante (Abram e 
Costley, 1995). 
 
Perciò solo se la struttura presenta un comportamento globale di tipo 
scatolare l’organismo strutturale può presentare quella duttilità, seppur comunque 
ridotta, a cui attingere al fine di adeguarsi alle sollecitazioni, quindi, 
salvaguardando la vita umana ed evitando i danni strutturali più gravi. 
 
1.3 Regolarità strutturale 
Il requisito di regolarità in pianta ed in altezza influenza il comportamento 
degli edifici sottoposti ad azioni orizzontali. Per fabbricati di altezza modesta 
quali quelli in muratura, le azioni orizzontali sono limitate agli eventi sismici. Il 
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mancato rispetto di questo requisito da parte della maggioranza degli edifici di 
vecchia concezione, ha reso necessaria l’introduzione di modelli di analisi più 
sofisticati che permettono di osservare la formazione di fenomeni di carattere 
torsionale, quale quello tridimensionale alla base di questo lavoro. 
Durante la sua azione, il sisma induce un’accelerazione nella struttura che 
provoca la nascita di forze d’inerzia orizzontali, rappresentate da forze F agenti a 
livello di ciascun solaio nel centro di massa (G), dove si può assumere concentrata 
la massa dell’edificio stesso. Assumendo i solai rigidi nel proprio piano, si ha che 
le forze orizzontali producono traslazioni e rotazioni rigide di un generico piano 
della struttura rispetto al piano sottostante. Lo spostamento imposto agli elementi 
resistenti verticali provocherà la nascita di forze orizzontali resistenti, 
proporzionali alla rigidezza degli stessi. Il baricentro delle forze di taglio è il 
centro di rigidezza (R). Gli edifici nei quali il centro delle masse non coincide con 
il centro delle rigidezze, sono definiti asimmetrici, quest’eventualità può essere 
prodotta non soltanto da una disposizione non regolare degli elementi resistenti 
ma anche da una distribuzione asimmetrica delle masse al piano. 
Premesso ciò, per un sistema di controventamento di tipo spaziale, quale 
può essere ad esempio l’insieme delle pareti di taglio negli edifici in muratura, si 
possono fondamentalmente verificare i due casi: 
• il sistema ha due assi di simmetria e il centro di massa coincidente con il 
centro di rigidezza;  
• il sistema non è simmetrico e il centro di massa non coincide con il 
centro di rigidezza.  
Nel primo caso, con riferimento alla figura 1.6, il movimento teorico del 
piano è puramente traslatorio e, nell’ipotesi di solai rigidi nel piano, tutti i punti 
dell’impalcato subiscono uguale spostamento. Scomponendo la forza sismica 
genericamente orientata nelle componenti lungo le due direzioni principali in 
pianta x ed y, l’analisi può essere condotta in modo indipendente per i due sistemi 
di pareti lungo le due direzioni principali.  
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Figura 1.6 Sistema spaziale di controventamento geometricamente simmetrico in pianta. 
 
 
 
Figura 1.7 Sistema spaziale di controventamento geometricamente asimmetrico in pianta. 
 
Nel secondo caso, con riferimento alla figura 1.7, la forza agente e la forza 
resistente possono equilibrarsi solo con l’introduzione di un momento torcente che 
produce una rotazione relativa del piano. Lo studio può essere effettuato 
sovrapponendo agli effetti della forza sismica F, applicata nel centro di rigidezza 
R, gli effetti del momento torcente Mt = F⋅d, dove d rappresenta la distanza della 
Configurazione ruotata 
Configurazione ruotata  
e traslata 
G = Centro delle masse del piano 
G = Centro delle masse del piano 
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retta di applicazione della forza F dal centro delle rigidezze. Ciò comporta sia un 
aumento della forza di taglio su alcuni elementi resistenti sia ulteriori spostamenti 
di interpiano che possono diventare eccessivi. 
In caso di asimmetria, siccome le pareti di taglio generalmente si 
considerano prive di rigidezza a flessione, si ha lo sviluppo di significative 
rotazioni attorno al baricentro delle rigidezze e la coppia Mt risulta equilibrata 
dalle coppie generate dai tagli di piano che agiscono sui vari elementi. E’ evidente 
come in questa circostanza gli elementi si trovino ad essere sollecitati in modo 
assai differente rispetto al caso di struttura simmetrica in pianta e come siano 
soggetti a spostamenti elevati in prossimità dell’estremo meno rigido. 
E’ interessante notare che, quando si suppone che tutti gli elementi 
resistenti alle forze orizzontali abbiano raggiunto ognuno il proprio limite di 
resistenza, le forze risultano distribuite tra gli elementi della struttura secondo le 
resistenze e non secondo le rigidezze. Per questo motivo conviene considerare un 
centro di resistenza piuttosto che un centro di rigidezza e valutare gli effetti 
torsionali in funzione della sua collocazione rispetto al centro di massa.  
Si consideri ad esempio una struttura che, pur avendo il centro di massa 
coincidente con il centro di rigidezza, abbia elementi aventi resistenze diverse, 
come la semplice struttura in figura 1.8 (a) che presenta due pareti parallele 
all’asse y (A e B) aventi la medesima sezione e curve caratteristiche 
schematizzabili con un modello elasto-plastico con incrudimento (figura 1.8 (b)).  
 
 
Figura 1.8 Effetti torsionali indotti dalla diversa resistenza degli elementi. 
 
(a) (b) 
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I due materiali costituenti le pareti hanno la stessa rigidezza iniziale, come 
si può vedere dal tratto coincidente nel grafico di figura 1.8 (b),  ma diversa forza 
limite di snervamento. Di conseguenza applicando in modo monotono una forza 
orizzontale parallela all’asse y si ha inizialmente una traslazione di tutte le 
componenti della struttura di una quantità proporzionale alla sua rigidezza globale 
(in campo elastico R ≡ G), fino a quando la forza applicata è tale da provocare il 
superamento del limite elastico del muro meno resistente (muro A). Proseguendo 
l’incremento di carico si ha che, a parità di carico esterno, i due muri rispondono 
con spostamenti differenti e si instaura, anche in questo caso, un effetto torsionale 
che può produrre spostamenti notevoli per il muro A che potrebbero risultare 
eccessivi. Ciò suggerisce, pur se non richiesto in modo esplicito nelle norme, di 
verificare in una struttura anche la posizione del centro di resistenza. 
 
1.4 Comportamento strutturale in campo non lineare 
Affinché i risultati ottenuti dall’analisi modale possano essere utili a 
sviluppare un modello statico equivalente, occorre definire la risposta massima 
della struttura e al contempo, individuare dei parametri attraverso i quali sia 
possibile caratterizzare questa risposta. Nel caso di moto unidirezionale, i 
parametri strutturali più significativi da cui dipende il comportamento torsionale 
in campo elastico, sono i rapporti tra le frequenze torsionali e traslazionali 
disaccoppiate in entrambe le direzioni: 
Ω 
ω
ω
                                                                                                                
1.1 
Ω 
ω
ω
                                                                                                                
1.2 
A seconda del valore assunto da questo rapporto, le strutture possono 
classificarsi in: 
• torsionalmente rigide se Ω > 1; 
• torsionalmente flessibili se Ω ≤ 1. 
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Nel primo caso la risposta della struttura è controllata fondamentalmente 
da un solo modo di tipo traslazionale ed il comportamento dinamico è 
qualitativamente simile alla risposta statica, cioè gli spostamenti, rispetto al caso 
simmetrico, sono maggiori in corrispondenza dell’estremo flessibile e minori 
all’estremo rigido. La deformata modale (che ha un andamento curvilineo in 
quanto inviluppo di più deformate), è abbastanza appiattita e sostanzialmente 
sovrapponibile all’andamento degli spostamenti nel caso statico. 
Al contrario la risposta sismica delle strutture torsionalmente flessibili 
differisce in modo sostanziale da quanto osservato per le rigide: in questo caso, 
infatti, entrambi i modi traslazionali e rotazionali sono importanti e gli 
spostamenti crescono sia all’estremo flessibile che a quello rigido. Da un esame 
più approfondito, è possibile notare come: 
• per sistemi torsionalmente rigidi, l’analisi statica fornisca una sottostima 
dello spostamento del lato flessibile, inoltre per Ω = 1 l’analisi statica 
sottovaluta nettamente anche lo spostamento del lato rigido; 
• per sistemi torsionalmente deformabili, l’errore commesso nel lato rigido 
diventa rilevante e, per piccoli valori dell’eccentricità, la deformata statica 
fornisce addirittura indicazioni opposte rispetto a quelle dell’analisi 
modale. 
In campo elastico la rigidezza della struttura è costante, studiando invece il 
comportamento della struttura in campo non elastico la risposta della struttura è 
influenzata da vari fattori tra cui la deformabilità dei solai e la distribuzione delle 
masse. Oltre a questi si aggiunge un altro fattore importante: col progressivo 
plasticizzarsi degli elementi cambia infatti la posizione relativa dei centri di massa 
e rigidezza ma, cosa ancora più importante, cambiano le rigidezze traslazionali e 
rotazionali della struttura, generalmente in modo diverso a seconda della direzione 
considerata. Di conseguenza cambiano anche i rapporti tra le frequenze e non è 
insolito che strutture inizialmente rigide (torsionalmente) diventino flessibili e 
viceversa. Il comportamento della struttura diventa poi ancora più complesso nel 
caso questa risulti soggetta ad un’eccitazione sismica bidirezionale. 
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Tutti i suddetti aspetti vengono dettagliatamente analizzati nello studio di 
Fajfar e Marusic in cui vengono sostanzialmente prese in esame alcune strutture a 
telaio sia torsionalmente rigide che flessibili. In questo studio, le strutture sono 
state sottoposte a set di input sismici di intensità massime differenti nelle due 
direzioni in pianta x ed y, con livelli di asimmetria crescenti creati spostando il 
centro di massa M ed è stato riscontrato che: 
• per le strutture torsionalmente rigide la risposta inelastica torsionale è 
qualitativamente simile alla risposta delle strutture elastiche con la 
possibile eccezione dell’estremo rigido nella direzione interessata dai 
valori più bassi delle deformazioni plastiche (Strong Direction); 
• per le strutture torsionalmente flessibili la risposta inelastica torsionale è 
qualitativamente simile alla risposta elastica con l’eccezione, questa volta, 
dell’estremo rigido nella direzione interessata dalle maggiori deformazioni 
plastiche (Weak Direction). 
In tutti i casi, comunque, gli spostamenti dell’estremo rigido sembrano 
essere influenzati dalle caratteristiche del sisma e, come prevedibile, dal 
comportamento strutturale in direzione ortogonale a quella considerata. 
Sulla base di queste osservazioni, il metodo numerico formulato in questa 
tesi, muove dal tentativo di individuare l’evoluzione delle caratteristiche esposte 
precedentemente, con l’obiettivo di poter riuscire a catturare l’influenza degli 
effetti torsionali, che in strutture geometricamente asimmetriche in pianta, 
presentano una rilevanza sia iniziale che nel corso dell’analisi. 
 
1.5 La scatolarità negli edifici 
Per garantire buon ammorsamento, rigidezza estensionale nei solai e 
massima solidarizzazione fra orizzontamenti ed elementi verticali, sono 
disponibili diverse soluzioni architettoniche: cordolature, incatenamenti e il 
rispetto della simmetria planimetrica di cui si è già parlato. Si vogliono illustrare 
brevemente in questa sede queste soluzioni architettoniche e i benefici che esse 
apportano al comportamento dell’intera struttura. 
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1.5.1 Cordolature 
Tra le tecniche più adottate, c’è l’introduzione di cordoli, ossia elementi 
orizzontali, continui, all’altezza dei solai e che percorrono tutta la lunghezza dei 
muri. Solitamente sono realizzati in cemento armato oppure possono essere 
sostituiti da armature orizzontali, annegate nei letti di malta, poste all’altezza degli 
orizzontamenti. 
Nel caso più diffuso di cordoli in cemento armato l’O.P.C.M. n.3274 al 
paragrafo 8.2.3 dell’Allegato 2 prescrive che ad ogni piano deve essere realizzato 
un cordolo continuo all’intersezione tra solai e pareti. In particolare, i cordoli 
devono avere larghezza almeno pari a quella del muro, con un arretramento 
massimo consentito di 6 cm dal filo esterno, mentre l’altezza minima consentita è 
pari all’altezza del solaio. L’armatura corrente non deve essere inferiore a 8 cm2 
(corrispondente quindi ad un minimo di 4 barre φ 6), e le staffe devono avere 
diametro non inferiore a 6 mm ed interasse non superiore a 25 cm. Tali 
prescrizioni minime sono rappresentate nel dettaglio costruttivo di figura 1.9. 
 
 
Figura 1.9 Cordolo esterno in c.a.: dimensionamento minimo. 
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I cordoli svolgono diverse funzioni: 
• irrigidiscono ulteriormente i solai nel loro piano; 
• fungono da vincolo per le pareti soggette a carichi orizzontali ortogonali al 
loro piano medio ostacolando il meccanismo di ribaltamento fuori dal 
piano; 
• permettono una opportuna distribuzione delle azioni orizzontali fra le 
pareti di controvento complanari, in particolare fra un piano e l’altro; 
• procurano maggiore stabilità alla struttura e iperstaticità al sistema 
resistente. 
 L’iperstaticità ha come conseguenza, infatti, la ridistribuzione degli sforzi 
tra gli elementi costituenti la struttura: quando un elemento della struttura è 
soggetto ad un carico tale da superare la sua soglia di resistenza, gli sforzi 
vengono ripartiti fra gli altri elementi adiacenti; si evita, così, che l’eccessiva 
sollecitazione di un elemento sia causa immediata di crisi per l’intera struttura. 
 
1.5.2 Incatenamenti 
Un’altra soluzione architettonica atta a garantire la scatolarità della 
struttura, è costituita dagli incatenamenti. Si tratta di barre metalliche poste a 
livello di solaio, che collegano fra loro le pareti parallele della struttura; sono 
ancorate ai cordoli opposti e sono disposte ortogonalmente ai muri da collegare. 
Talvolta sono le armature dei solai stessi che assolvono la funzione di 
incatenamento, ma deve esserci un perfetto ancoraggio tra queste armature ed i 
cordoli; inoltre, ulteriori barre metalliche sono indispensabili nella direzione 
ortogonale all’orditura dei solai. La funzione degli incatenamenti è duplice: 
quando collegano le pareti sollecitate a sollecitazioni orizzontali ortogonali al loro 
piano medio, essi forniscono un vincolo per le pareti, in modo da evitare ogni 
rischio di inflessione fuori dal piano con conseguente ribaltamento. Gli 
incatenamenti tra le pareti di controvento (pareti disposte lungo la direzione del 
sisma), invece, migliorano la distribuzione dei carichi orizzontali tra di esse. 
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2 MODELLAZIONE DEL COMPORTAMENTO GLOBALE 
DELLE MURATURE 
La modellazione strutturale è di fondamentale importanza nell’ambito 
dell’analisi sismica, perché rappresenta la fase in cui si cerca di cogliere e 
schematizzare quella che potrebbe essere la situazione più aderente al reale 
comportamento della struttura, soprattutto per quanto concerne la distribuzione di 
masse e rigidezze. In questa fase occorre individuare un modello geometrico-
matematico tramite cui sia possibile, da un lato, cogliere gli aspetti più 
significativi della risposta della struttura (modelli piani o tridimensionali) e 
dall’altro, definire il comportamento degli elementi strutturali, in modo da tenere 
adeguatamente in conto le caratteristiche cicliche e dinamiche della sollecitazione, 
peraltro di difficile valutazione. 
Il modello di calcolo rappresenta, in generale, la sintesi del processo 
mediante il quale una struttura e le azioni su di essa agenti, sono ridotte ad uno 
schema più o meno semplificato. Il ricorso ad uno schema di calcolo semplificato, 
quindi alla modellazione strutturale, deve consentire di simulare in modo 
realistico il comportamento della struttura definito in termini di parametri di 
sollecitazione (sforzo normale, taglio, momento flettente) e di deformazione 
(spostamenti, rotazioni). E’ opportuno sottolineare che la modellazione non deve 
necessariamente aderire il più possibile alla realtà fisica da simulare, perché un 
maggiore dettaglio nella sua definizione potrebbe non dare un altrettanto 
importante contributo alla precisione dei risultati che ci si attende. Modelli 
complessi possono talvolta costituire delle inutili e dannose sofisticazioni: inutili, 
in quanto non è detto che diano contributi significativi ai risultati che si attendono, 
rispetto all’utilizzo di modelli più semplici; dannose perché possono essere facile 
causa di errori insiti nella modellazione stessa, conducendo l’analisi strutturale a 
risultati finali falsati. Perciò il modello deve essere in grado di poter cogliere gli 
aspetti più importanti del sistema fisico da analizzare, trascurando, invece, quelli 
che non danno contributi significativi a questo scopo. L'insieme di queste 
approssimazioni e ipotesi, che vengono assunte alla base del processo di 
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modellazione, costituiscono nel loro complesso il modello di calcolo della 
struttura. 
Nella parte iniziale di questo capitolo viene fornita una panoramica sulle 
metodologie di modellazione strutturale presenti in letteratura, sia per analisi 
sismiche lineari, sia per analisi sismiche non lineari. A seguire vengono illustrate 
le metodologie di analisi presenti nelle più recenti normative e si pone l’accento 
sull’analisi statica non lineare, che meglio si adatta allo studio delle strutture in 
muratura soggette ad azioni sismiche. Infine ci si sofferma sull’importanza del 
fattore di struttura q, rappresentativo della capacità dissipativa della struttura 
stessa.  
 
2.1 Modellazione lineare 
Il modello di calcolo più semplice è quello lineare, il quale considera tutte le 
pareti continue dalla fondazione alla sommità collegate, ai soli fini della 
traslazione, alle quote dei solai. In definitiva le pareti sono costituite da tante 
mensole incastrate alla base sulle quali si scaricano forze sismiche proporzionali 
alle loro rigidezze. L’analisi viene condotta considerando solai rigidi nel piano 
orizzontale e calcolando le rigidezze delle singole pareti valutando sia il 
contributo flessionale sia quello tagliante. 
 
 
Figura 2.1 Condizioni di vincolo degli elementi resistenti verticali: a mensola (a), a doppio 
incastro (b) 
(a) (b) 
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Si consideri la parete di figura 2.1 orientata rispetto ad un asse principale 
(x o y), la sua rigidezza è espressa dalla relazione: 
,   

	 ·  · ,  1.2 ·

 · 

                                                            2.1 
dove  h è l’altezza libera d’inflessione del pannello la cui misura dipende dal 
modello considerato (si veda la figura 2.1), A è l’area resistente a taglio 
(trascurando eventuali flange) e β è un coefficiente che dipende dalle condizioni 
di vincolo alle estremità di ogni pannello, la cui definizione richiede l’adozione di 
ulteriori ipotesi circa l’interazione esistente tra i montanti e gli altri elementi 
strutturali. Generalmente si assume β = 3 nel caso di vincolamento del pannello a 
mensola (figura 2.1 (a)) e β = 12 nel caso di doppio incastro (figura 2.1 (b)). 
Inoltre la normativa O.P.C.M. n.3274 consiglia di utilizzare le cosiddette 
rigidezze fessurate, che in assenza di analisi più dettagliate, possono valutarsi pari 
alla metà di quelle non fessurate. I solai possono considerarsi infinitamente rigidi 
nel piano orizzontale se in c.a. o se con travi in acciaio o legno dotati di solettina 
in c.a. di almeno 5cm di spessore ben collegata con connettori di taglio alle travi 
medesime. E’ consentito utilizzare un modello a telaio con traversi (in muratura, 
acciaio o c.a.), ma in tal caso occorre che questi siano ben ammorsati nella 
muratura ed abbiano resistenza a trazione e flessione da verificare adeguatamente. 
Da un punto di vista generale per riassumere le possibilità di modellazione 
strutturale, in figura 2.2 sono riportati gli schemi che è possibile adottare in caso 
di analisi lineare. In particolare lo schema di figura 2.2 (a) prevede traversi (o 
solai) non in grado di interagire flessionalmente con le pareti e capaci solo di 
imporne lo stesso spostamento di piano come visto in figura 2.1 (b). 
Le figure 2.2 (b) e (c), invece, mostrano una modellazione a telaio 
equivalente in cui si nota l’accoppiamento flessionale tra i traversi ed i montanti 
con conseguente minor gravosità in termini di sollecitazioni, in modo particolare 
nel caso di pannelli non armati. Infine la figura 2.2 (d) mostra una modellazione di 
una parete ad elementi finiti (FEM) attraverso una discretizzazione degli elementi 
strutturali ad elementi finiti di superficie. 
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Figura 2.2 Modelli strutturali per la valutazione della risposta alle azioni orizzontali: modello a 
mensole indipendenti (a), modello a telaio con traversi deformabili (b), modello a telaio con off-sets 
rigidi (c),  modello ad Elementi Finiti (FEM). 
 
Per completezza di trattazione si espongono, sinteticamente, di seguito gli 
aspetti principali dei metodi basati sulla modellazione ad elementi finiti 
sottolineando di nuovo che questo tipo di analisi, onerosa dal punto di vista 
computazionale, non risulta di chiara e facile applicazione e rimane confinata solo 
nel campo della ricerca. 
La simulazione numerica ad elementi finiti ha avuto il proprio sviluppo in 
seguito alla nascita degli elaboratori elettronici, attraverso la messa a punto di 
codici di calcolo fin dai primi anni Sessanta, in cui si diffusero codici come 
STRESS nel 1964, STRUDEL nel 1966, NASTRAN nel 1969, SAP nel 1970, 
fino a programmi più recenti come ABAQUS, ADINA, LUSAS. In generale, il 
metodo è un procedimento di discretizzazione “a priori” che consente di 
modellare la struttura come un insieme di elementi poligonali, connessi tra loro in 
corrispondenza dei vertici, definiti nodi. Gli spostamenti dei nodi rappresentano i 
gradi di libertà incogniti della struttura, noti i quali (attraverso funzioni di forma), 
è possibile risalire allo stato di deformazione e di tensione per ciascun elemento. 
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E’ evidente che un’analisi di questo tipo, risultando mesh dependent, è fortemente 
condizionata dalle operazioni di definizione del modello. Uno dei vantaggi offerti 
da tale metodo è quello di consentire differenti livelli d’indagine nelle diverse 
parti del modello, il che permette di approfondire la conoscenza dello stato di 
tensione e deformazione nelle sole zone che destano maggior interesse ovvero 
quelle in corrispondenza delle quali si verificano elevati gradienti di tensione e 
deformazione. Altra prerogativa innegabile è costituita dalla possibilità di 
analizzare strutture aventi forma qualunque. Attesa la possibilità di impiegare 
elementi finiti sia piani che solidi, il metodo può essere convenientemente 
impiegato per l’analisi di strutture bidimensionali come le pareti o tridimensionali 
come le volte. 
Nel caso in cui venga considerata una legge costitutiva del materiale non 
lineare, il metodo può prendere in esame il corretto degrado della muratura, 
riducendo la resistenza degli elementi danneggiati. Tuttavia la definizione dei 
parametri richiede una accurata conoscenza del materiale murario ad un livello di 
dettaglio non esplicitamente contemplato nelle normative e di non facile 
valutazione. Infatti le caratteristiche di non omogeneità, di anisotropia e di non 
linearità del “materiale” muratura, richiedono una modellazione separata delle 
unità lapidee e dei giunti di malta, in modo da poter assegnare a ciascuno dei due 
materiali le rispettive caratteristiche geometriche, meccaniche ed elastiche. Tale 
discretizzazione comporta, però, la necessità di impiegare un numero molto 
elevato di elementi il che consente al più l’analisi di isolati componenti, ma non di 
strutture complesse. 
Occorre inoltre notare che i risultati di analisi FEM forniscono mappe che 
mettono in luce il livello tensionale localizzato della muratura, ma per un pannello 
murario un valore puntuale di tensione superiore al valore limite non ne 
rappresenta la rottura. I criteri di resistenza per gli elementi murari dipendono, 
infatti, da valori delle caratteristiche di sollecitazione che non hanno una 
corrispondenza diretta con lo stato tensionale, considerando quindi non gli effetti 
puntuali delle tensioni, ma anche possibili ridistribuzioni dovute al 
comportamento non lineare ed al degrado. Per eseguire un’analisi corretta e 
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coerente, quindi, è necessario rielaborare i risultati della modellazione, tramite 
operazioni di media e di integrazione. 
 
2.2 Modellazione non lineare 
Una panoramica sulle metodologie di modellazione ed analisi della 
risposta sismica delle costruzioni in muratura inizia necessariamente dai modelli 
più semplici forniti dalla scienza delle costruzioni: i meccanismi di collasso, di I e 
II modo, possono essere studiati col metodo dell’analisi limite dell’equilibrio. Per 
i meccanismi di II modo il metodo si dimostra però eccessivamente cautelativo, 
riuscendo a cogliere solamente un limite inferiore di resistenza residua per la 
parete. I metodi tipo POR (Tomazevic, 1978; Braga e Dolce, 1982), con le 
successive evoluzioni (Dolce, 1989; Fusier e Vignoli, 1993), propongono invece 
un’analisi non lineare statica incrementale semplificata. In questo caso però 
ipotizzando a priori un meccanismo di collasso di piano, questi metodi sono 
limitati dall’ipotesi di avere orizzontamenti rigidi. Tali metodi sono utili nel caso 
del progetto di nuovi edifici o nella valutazione della vulnerabilità di costruzioni 
su cui siano stati eseguiti interventi di adeguamento sismico. Un’alternativa a 
questi metodi, che rimuove alcune delle restrittive ipotesi dei metodi tipo POR, è 
rappresentata dai modelli a macroelementi: in questo caso le pareti vengono 
assimilate a telai equivalenti in cui elementi deformabili (maschi murari e fasce di 
piano) collegano nodi rigidi (porzioni di muratura in cui non si riscontra 
generalmente danneggiamento). Questi macroelementi sintetizzano 
danneggiamenti, rottura, scorrimenti e rotazioni in zone precostituite sulla base di 
assunzioni meccaniche ed implementazione di legami non lineari più o meno 
sofisticati. Generalmente questi modelli (Braga e Liberatore, 1991; D’Asdia e 
Viskovic, 1994; Gambarotta e Lagomarsino, 1996; Magenes e Della Fontana, 
1998) consentono analisi non lineari incrementali a collasso di singole pareti o, 
più raramente, di interi edifici tridimensionali con orizzontamenti rigidi. 
L’alternativa dei modelli di dettaglio ad elementi finiti o discreti appare 
possibile, benché onerosa, e vantaggiosa solo nel campo della ricerca e nel caso 
particolare dell’edilizia monumentale. 
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2.2.1 Analisi limite dell’equilibrio 
L’analisi limite dell’equilibrio, adatta come già detto a descrivere i 
meccanismi di collasso di I e II modo, determina il carico ed il relativo 
meccanismo di collasso strutturale attraverso una modellazione basata 
sull’equilibrio e sulla presenza di possibili cinematismi di blocchi rigidi.  
 
 
Figura 2.3 Cinematismi di collasso del maschio murario (Como e Grimaldi, 1985). 
 
Per tenere conto della resistenza finita a compressione del materiale è 
possibile ipotizzare un cinematismo come in figura 2.3 (b), riconducendosi in 
sostanza ai risultati ottenuti nella formulazione della resistenza a presso-flessione 
secondo i recenti codici normativi, formulazione che tra l’altro è utilizzata 
nell’approccio a macroelementi di cui si parlerà diffusamente in seguito. E’ stato 
mostrato, infatti, come un’espressione del tutto equivalente a quella proposta 
recentemente per rottura a presso-flessione, possa anche essere ottenuta come 
soluzione di un problema di analisi limite qualora si consideri un cinematismo a 
collasso quale quello illustrato nelle figure 2.3 (a) e (b), con 0 ≤θ ≤ arctg H/ D. 
Nel lavoro già citato di Como e Grimaldi, tale formulazione è ottenuta 
partendo dall’ipotesi di comportamento monolatero (non resistente a trazione, o 
“no tension”) del materiale. Per comportamento monolatero s’intende l’ipotesi di 
resistenza a trazione nulla, che può essere di tipo generalizzato (non si ammette 
trazione in qualunque giacitura) oppure limitato a giaciture particolari (orientate 
come i letti di malta). In tal caso, però, è necessario ipotizzare la presenza di un 
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confinamento laterale alle basi superiore ed inferiore, che escluda meccanismi 
simili a quelli riportati nelle figure 2.3 (c) e (d), associati a disarticolamenti della 
muratura. 
 
Figura 2.4 Diverse modalità di rottura per ribaltamento (Giuffrè, 1994). 
 
Questi meccanismi “locali” sono stati rilevati da Giuffrè et al. (1994) su 
pannelli di muratura assemblata a secco. In questi casi, la presenza dell’attrito fra i 
blocchi fa sì che i moltiplicatori a collasso delle forze orizzontali associati ai 
meccanismi illustrati nelle figure 2.4 (a) e (b), siano sensibilmente più bassi 
rispetto al caso in cui sia presente un elemento di contenimento alla base superiore 
(quale una trave di ripartizione), ma non siano tuttavia nulli, come invece 
risulterebbe dall’applicazione integrale dell’ipotesi di comportamento monolatero, 
che in definitiva non è necessariamente cautelativo nei riguardi dei meccanismi 
anzidetti. In tali modelli, tuttavia, non si studia la deformabilità della struttura in 
fase elastica e post-elastica, in quanto ci si riconduce in sostanza ad uno studio di 
equilibri e cinematismi di corpi rigidi. 
 
2.2.2 Modelli monodimensionali e bidimensionali 
In alternativa a questo approccio di calcolo si trova una ampia casistica di 
modelli che considerano deformazioni in campo elastico, eventualmente seguite 
da deformazioni anelastiche. Nell’ambito di questa più ampia famiglia di modelli, 
si possono successivamente individuare modelli che mantengono una 
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modellazione bidimensionale dei pannelli murari, in alternativa ad una 
modellazione monodimensionale, in cui si ipotizza di isolare degli elementi 
murari (maschi e fasce) idealizzabili come travi tozze con comportamento non 
lineare oppure come bielle (puntoni).  
 
 
 
Figura 2.5 Modello a macroelementi con campo di sforzi “no tension”: D’Asdia e Viskovic, 1994 
(a) e Braga e Liberatore, 1990 (b). 
 
Nel caso dei modelli di tipo bidimensionale si noti come un ingrediente 
fondamentale della modellazione sia considerato, anche in questo caso, il 
comportamento monolatero del materiale, che conferisce quindi una rigidezza 
variabile all’elemento in funzione dello stato di sollecitazione. L’implementazione 
della condizione di “no tension” avviene, quindi, utilizzando tecniche che 
modificano la geometria degli elementi, al fine di eliminare le zone in trazione 
(a) 
(b) 
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(D’Asdia e Viskovic, 1994, si veda la figura 2.5 (a)), oppure mediante una 
opportuna formulazione del campo di sforzi all’interno del pannello (Braga e 
Liberatore, 1990, si veda la figura 2.5 (b)). 
Considerando i due modelli appena citati, si può notare che nelle zone 
compresse ovvero “reagenti” degli elementi, vengono mantenute delle relazioni 
costitutive di tipo elastico lineare. Per tener conto di eventuali meccanismi di 
rottura, quali ad esempio quelli legati allo schiacciamento della muratura 
compressa, è quindi necessario introdurre delle verifiche relative ai valori massimi 
delle tensioni di compressione. Nei due modelli citati si utilizzano dei criteri di 
verifica della resistenza nei confronti di alcuni possibili meccanismi di rottura 
delle parti reagenti, e l’analisi viene interrotta se uno dei criteri risulta violato. 
 
 
 
 
Figura 2.6 Modellazione dei pannelli parzializzati mediante puntoni equivalenti: individuazione di 
un elemento puntone all’interno di un elemento parzializzato (a); parete modellata con “bielle 
equivalenti” (b) (Calderoni, Pagano et al., 1987 e 1989). 
 
Nel caso dei modelli con elementi monodimensionali è possibile 
individuare due classi: 
• la classe basata sull’idealizzazione a biella o a puntone (Calderoni et al., 
1987 e 1989) che si propone di modellare la porzione reagente del 
pannello murario mediante un elemento biella la cui inclinazione e la cui 
rigidezza riproducano in media il comportamento del pannello (figura 2.6); 
(a) (b) 
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• la classe basata sull’uso di elementi trave con deformazione a taglio.  
In riferimento all’ultima classe, sono stati proposti sia elementi a rigidezza 
variabile basata sul calcolo in sezione parzializzata (Braga e Dolce, 1982), che 
elementi a rigidezza costante in fase elastica, a cui segue una fase di deformazione 
plastica (Tomaževic, 1978, Dolce, 1989, Tomaževic e Weiss, 1990). In 
quest’ultimo caso la non linearità del comportamento è innescata dal 
raggiungimento di una condizione limite di resistenza. Gran parte dei metodi 
basati sul “meccanismo di piano” (fra cui il POR) rientrano in questa classe di 
modelli. Un ulteriore importante elemento di distinzione fra i metodi consiste nel 
numero dei possibili meccanismi di comportamento anelastico, ed in particolar 
modo dei meccanismi di rottura dei singoli elementi e del complesso strutturale, 
di cui si discuterà più in dettaglio nei capitoli seguenti. 
 
 
Figura 2.7 Ipotesi principali del modello a “meccanismo di piano”, Tomaževic (1978). 
 
Analizzando più in dettaglio il metodo POR, esso prevede la 
schematizzazione della struttura come assemblaggio di elementi 
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monodimensionali trave deformabili a taglio. In questo ambito sono stati proposti 
sia elementi a rigidezza variabile, basata sul calcolo in sezione parzializzata 
(Braga e Dolce, 1982), che elementi a rigidezza costante in fase elastica, a cui 
segue una fase di deformazione plastica (Tomazevic, 1978 , Dolce, 1989, 
Tomazevic e Weiss, 1990), illustrati in figura 2.7.  
Questo metodo di modellazione nella sua versione originale (Tomaževic, 
1978 e DT2, 1978), presenta il grosso limite di considerare i maschi murari come 
unica sede di deformazioni e di rotture, senza valutare l’eventualità della rottura di 
altri elementi quali le fasce. Inoltre è ipotizzato un solo possibile meccanismo di 
rottura dei maschi murari, la rottura per taglio con fessurazione diagonale, e si 
trascurano le rotture per ribaltamento o per scorrimento. 
Successive proposte di miglioramento del metodo (Dolce, 1989, 
Tomaževic e Weiss, 1990) hanno ovviato al secondo inconveniente in maniera 
piuttosto agevole introducendo opportuni criteri di rottura aggiuntivi. Tuttavia non 
è stato possibile ovviare in modo soddisfacente al limite di considerare i soli 
maschi come sede di deformazioni e rotture, perché esso stesso è conseguenza di 
un altro fondamentale limite del metodo, relativo al modello strutturale d’insieme. 
Difatti il modello è basato sull’ipotesi di “meccanismo di piano” ed esegue 
un’analisi non lineare taglio-spostamento separatamente per ogni interpiano. Tale 
approccio, che semplifica enormemente i calcoli, non può tuttavia prendere in 
considerazione il problema del calcolo delle sollecitazioni delle fasce se non 
facendo eventualmente ricorso a calcoli molto approssimati (Braga e Dolce, 1982, 
Fusier e Vignoli, 1993). Tra l’altro, un’analisi taglio-spostamento di interpiano 
richiede che vengano avanzate delle ipotesi sul grado di vincolo esistente alle 
estremità dei maschi. Tale grado di vincolo dipende dalla rigidezza e dalla 
resistenza degli elementi orizzontali di accoppiamento (fasce murarie e/o cordoli 
in c.a.), che sono sollecitati in modo crescente al crescere delle forze sismiche 
orizzontali, e che quindi sono suscettibili di fessurazione o rottura. E’ evidente che 
questi fenomeni possono essere valutati in maniera sufficientemente accurata 
solamente con un’analisi globale della parete multipiano o dell’edificio. L’analisi 
globale dell’edificio è inoltre l’unica possibilità per evitare violazioni degli 
equilibri globali e locali: è stato posto in evidenza in più sedi, come un’analisi 
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separata piano per piano non possa rendere conto delle variazioni di azione assiale 
nei maschi murari al crescere delle forze sismiche, che possono influire sulla 
rigidezza ma soprattutto sulla resistenza dei maschi murari. 
 
2.2.3 I metodi semplificati a macroelementi 
Sebbene le strutture in muratura differiscano ampiamente dagli edifici a 
telaio (tipici delle strutture in c.a. o in acciaio) per la propria morfologia, sia per 
una diversa distribuzione delle masse sia per le diverse caratteristiche geometriche 
e meccaniche degli elementi che le compongono, negli ultimi tempi l’approccio 
metodologico si è rivolto verso metodi semplificati detti a telaio equivalente che 
propongono di assimilare il comportamento di un singolo elemento murario a 
quello di un elemento monodimensionale, attraverso una modellazione a 
macroelementi di cui si parlerà diffusamente nel corso della trattazione. E’ 
importante notare sin da ora come tale modellazione riesca a cogliere il 
comportamento globale della struttura attraverso l’ipotesi, tra l’altro ben 
corroborata dalle evidenze sperimentali, di poter considerare la risposta globale di 
una struttura in muratura governata fondamentalmente dalla risposta nel piano di 
ciascun elemento. Questo tipo di modellazione, utilizzato nell’ambito delle 
strutture in muratura, che per loro natura presentano caratteristiche intrinseche 
molto complesse, presenta un onere computazionale ridotto rispetto ad altre 
modellazioni FEM più sofisticate, grazie all’utilizzo di un ridotto numero di 
incognite. 
Gli aspetti chiave della modellazione strutturale di edifici in muratura, 
riguardano soprattutto i seguenti aspetti: 
• la possibilità di considerare il contributo delle pareti ortogonali alla 
direzione dei carichi orizzontali che, nel caso di buon ammorsamento, si 
comportano come flange collaboranti dei muri di controvento;  
• la valutazione dell’ipotesi di solai infinitamente rigidi nel proprio piano, 
con la possibilità di semplificare notevolmente il modello secondo uno 
schema con tre gradi di libertà per piano (due traslazioni ed una rotazione 
rigida) ed una massa concentrata nel baricentro di ogni piano; 
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• la possibilità di considerare l’accoppiamento flessionale tra i montanti 
murari offerto dalla presenza di solai o travi alte strutturalmente 
collaboranti. 
Tra i modelli semplificati più recentemente ideati per affrontare l’analisi 
delle strutture in muratura, è da annoverare la proposta di Gambarotta e 
Lagomarsino. Questa modellazione utilizza gli spostamenti e le rotazioni nodali 
come grandezze cinematiche e le azioni risultanti (sforzo assiale, taglio e 
momento flettente) come grandezze statiche. Questo approccio sembrerebbe 
associare il modello alla classe dei modelli monodimensionali, tuttavia vengono 
introdotti gradi di libertà interni all’elemento e vengono fatte particolari 
considerazioni su possibili cinematismi di ribaltamento e di scorrimento come 
nella modellazione bidimensionale (figura 2.8). 
 
 
Figura 2.8 Esempi di modellazione a macroelementi proposta da Gambarotta e Lagomarsino. 
 
Il grande vantaggio di questo metodo consiste nella possibilità di 
riprodurre efficacemente le caratteristiche più importanti della non linearità del 
comportamento dei pannelli murari. Tale prerogativa potrà consentire, 
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probabilmente, un futuro sviluppo nell’ambito della modellazione della risposta 
ciclica di una parete muraria. 
Inoltre l’onere computazionale non si presenta eccessivo, in quanto si 
tratta comunque di una macromodellazione; tuttavia, il metodo presenta una 
complessità maggiore rispetto alle modellazioni già viste.  
Infine un ulteriore metodo per la modellazione delle strutture murarie è il 
Metodo SAM elaborato negli anni novanta presso l’unità di ricerca costituita da 
membri dell’EUCentre (Fondazione Centro Europeo di Formazione e Ricerca in 
Ingegneria Sismica, presso Pavia) e dell’Università di Pavia ed ultimamente 
aggiornato attraverso nuovo il Codice SAM II. Si tratta di un metodo semplificato 
che descrive il comportamento dei pannelli in muratura anche in campo non 
lineare e che pertanto può essere impiegato per valutare la capacità della struttura 
nelle analisi statiche non lineari (analisi Pushover). Di questo metodo si parlerà 
diffusamente nel capitolo successivo. 
 
2.3 Metodi di analisi di edifici in muratura in zona sismica 
Un sisma è un fenomeno dinamico che investe le strutture per cui è intuitivo 
come i metodi di analisi più congeniali al fenomeno siano necessariamente metodi 
dinamici. Le vibrazioni della struttura, infatti, nascono in generale da una 
complessa sovrapposizione di modi di vibrazione a carattere traslazionale e 
torsionale per cui, di norma, il ricorso ad analisi lineari o non lineari su di un 
modello tridimensionale è il modo più adeguato per indagare il comportamento 
sismico strutturale. 
Tuttavia negli ultimi anni ci si è rivolti verso analisi delle strutture con 
metodi statici, cioè con forze applicate che non dipendono dal tempo e che 
producono effetti che simulano il comportamento sotto sisma con sufficiente 
approssimazione. Nel caso in cui le strutture non siano regolari in pianta (secondo 
quanto stabilito dalla O.P.C.M. n.3274 al paragrafo 5.2) l’analisi deve essere 
effettuata su un modello tridimensionale a comportamento spaziale. Per gli edifici 
regolari in pianta, invece, è possibile considerare nell’analisi due modelli piani 
indipendenti, ciascuno secondo una delle due direzioni principali. Inoltre per 
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edifici classificati come “semplici” con le caratteristiche specificate al paragrafo 
8.1.9 dell’O.P.C.M. n.3274, non è obbligatoria nessuna analisi sismica o verifica, 
resta solo l’obbligo della verifica semplificata prescritta nel suddetto paragrafo 
della normativa stessa, che in sostanza consiste nella definizione di un limite 
superiore delle tensioni di compressione sugli elementi di ciascun piano della 
struttura. 
E’ bene specificare che non è sempre obbligatorio ricorrere a modelli 
tridimensionali per una valutazione degli effetti dovuti ad eventuali irregolarità 
non troppo accentuate. Tutti i codici normativi citati in bibliografia consentono 
infatti, nel caso siano presenti piccole eccentricità, il calcolo delle sollecitazioni 
con l’uso di modelli piani, amplificando le forze ottenute attraverso l’adozione di 
coefficienti amplificativi. Certamente un modello tridimensionale della struttura 
ben concepito consente una valutazione maggiormente accurata degli effetti 
dovuti alle irregolarità ed è l’unica strada percorribile se interessa conoscere 
quantità altrimenti non determinabili. In ogni caso sono le norme stesse a 
precisare che un modello tridimensionale è necessario se l’edificio non soddisfa i 
requisiti di regolarità in pianta, in questi casi risulta di fondamentale importanza 
disporre di adeguati strumenti di calcolo che permettano di indagare il 
comportamento tridimensionale dell’edificio. 
La generalizzazione ed il miglioramento del codice di calcolo operati in 
questo lavoro, forniscono la possibilità di studiare strutture aventi pianta non 
regolare e quindi aventi un comportamento spaziale caratterizzato da spostamenti 
e rotazioni (si veda ad esempio la figura 2.9). Per tali strutture è opportuno riferire 
l’analisi a modelli tridimensionali che permettano di cogliere il comportamento 
torcente, attivato dalla non coincidenza tra il baricentro delle masse e quello delle 
rigidezze. 
E’ opportuno precisare che i metodi di analisi previsti dai codici normativi 
sono relativi ad un’analisi globale della struttura; tuttavia il comportamento 
globale della struttura si innesca solo se le pareti investite ortogonalmente dal 
sisma sono in buone condizioni di stabilità e quindi in grado di trasmettere 
l’azione sismica ai diaframmi orizzontali di piano che la distribuiscono alle pareti 
disposte con la dimensione maggiore nella direzione di tale azione (cfr. 1.2). 
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All’analisi globale occorre quindi premettere una serie di verifiche locali relative 
alle pareti investite ortogonalmente dal sisma con le modalità dell’analisi 
cinematica con riferimento a modelli di parti isolate dell’intero organismo 
resistente. 
 
 
Figura 2.9 Esempio di struttura non simmetrica in pianta. 
 
Le tipologie di analisi previste dai recenti codici normativi (O.P.C.M. 
n.3274 e successive integrazioni, EuroCodice-8, ASCE-FEMA-356) possono 
essere così schematizzate: 
• Analisi Statica Lineare: è applicabile agli edifici assimilabili a quelli 
regolari in altezza, a condizione che il primo periodo di oscillazione della 
struttura T1 nella direzione in esame, sia inferiore a 2.5·Tc. Per edifici che 
non superino i 40 metri di altezza, in assenza di calcoli più dettagliati, T1 
può essere stimato con la formula empirica T1 = C1 ⋅ H¾ , dove C1 per 
strutture in muratura è pari a 0.05 ed H è l’altezza in metri dal piano di 
fondazione dell’edificio. 
• Analisi Dinamica Modale: riferita allo Spettro di Risposta di progetto ed 
applicata ad un modello tridimensionale dell’edificio è, secondo la 
normativa O.P.C.M. n.3274, il metodo normale da utilizzare per la ricerca 
delle sollecitazioni di progetto. Il termine “modale” indica che il 
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complesso modo di vibrare di una struttura ad n gradi di libertà, viene 
scomposto isolando gli n modi di vibrazione che lo compongono. Nel caso 
più generale di strutture a comportamento spaziale questa analisi deve 
essere riferita ad un modello tridimensionale che permetta di cogliere in 
modo completo la risposta della struttura nei confronti dell’azione sismica. 
Per gli edifici classificati come regolari in pianta (paragrafo 4.3, O.P.C.M. 
n.3274) il modello tridimensionale può essere sostituito da due modelli 
piani separati, secondo quanto già visto. In definitiva per la modellazione 
della struttura, per l’eventuale ridistribuzione degli effetti taglianti sulle 
pareti e per gli effetti torsionali accidentali, restano valide le 
considerazioni che riguardano l’analisi statica lineare. 
• Analisi statica non lineare (Pushover Analysis): è una metodologia che 
consente di indagare il comportamento di una struttura sotto sisma oltre il 
limite elastico e sino allo stato limite ultimo. Il metodo è statico 
equivalente tuttavia la simulazione tiene conto dei più importanti aspetti 
dinamici della risposta. In particolare, nel caso di strutture in muratura, si 
considera un comportamento bilineare elastico-perfettamente plastico, 
verificando la deformazione della struttura e confrontandola con la 
richiesta in termini di deformazione richiesto dalla normativa. Si 
considerano forze orizzontali crescenti applicate alla struttura che, in 
combinazione con quelle verticali gravitazionali, portano alle condizioni 
ultime. Il calcolo deve considerare anche gli effetti dell’incremento di 
sforzo normale sugli elementi verticali. Il metodo è applicabile nella 
progettazione e/o nella verifica di edifici classificati come regolari in 
pianta ed in altezza, il cui comportamento dinamico sia regolato in modo 
essenziale dai primi due modi di vibrare. Per gli edifici non regolari o alti, 
che sono oggetto di questo lavoro, il metodo è applicabile a condizione 
che si considerino l’evoluzione delle rigidezze e le forme di vibrazione 
conseguenti allo sviluppo progressivo delle deformazioni anelastiche 
(metodi evolutivi o adattivi). 
• Analisi Dinamica Non Lineare: la normativa considera come metodo da 
utilizzare per l’analisi dinamica non lineare, il metodo noto come Time 
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History, che consiste in un’analisi dinamica nel dominio del tempo e che 
fornisce la risposta in termini di spostamenti e sforzi di una struttura 
soggetta ad un’accelerazione variabile nel tempo quale è appunto quella 
sismica. Questo metodo è applicabile sia ad un modello a comportamento 
lineare della struttura che ad uno a comportamento non lineare. In ogni 
caso il modello costitutivo utilizzato per la rappresentazione del 
comportamento non lineare della struttura dovrà essere giustificato, anche 
in relazione alla corretta rappresentazione dell’energia dissipata durante i 
cicli di isteresi. Tuttavia il metodo non fornisce uno strumento agile e di 
facile utilizzo nella normale progettazione e viene, quindi, impiegato solo 
in casi particolari che richiedono l’intervento di progettisti specializzati. 
 
2.4 Il fattore di struttura nella modellazione strutturale 
La progettazione antisismica, vista l’eccezionalità dell’evento, è basata 
sulla capacità di una struttura di escursione in campo plastico, attraverso risorse di 
duttilità locali e globali, con conseguente assorbimento di energia sotto forma di 
deformazione permanente. Tale capacità è incrementata da una serie di fattori: una 
concezione strutturale che eviti la formazione di meccanismi fragili in seno agli 
elementi resistenti; una distribuzione di resistenza e duttilità differenziate (si veda 
a tal proposito il concetto di capacity design) verificando l’effettiva capacità di 
deformazione delle zone maggiormente coinvolte e la capacità di ridistribuzione 
delle azioni interne (ridondanza vincolare o grado di iperstaticità). 
L’idea alla base dei moderni codici di progettazione antisismica prevede 
che le  strutture possiedano una quota parte della resistenza che sarebbe loro 
richiesta, qualora il loro comportamento sia indefinitamente elastico durante il 
sisma, più una certa duttilità che ne riassuma la capacità dissipativa, attraverso il 
coefficiente di struttura q (behaviour factor). Recenti analisi lineari e non lineari 
condotte su strutture in muratura (illustrate nelle pagine seguenti), hanno 
dimostrato che, anche considerando i valori più cautelativi dei coefficienti di 
struttura adottati dai recenti codici di progettazione, le analisi statiche lineari 
risultino molte volte inadeguate per questo tipo di strutture in quanto le azioni 
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sismiche così determinate sono eccessivamente penalizzanti. In tali a casi, anche a 
fronte di strutture realizzate con buoni materiali e secondo quei dettagli costruttivi 
atti a realizzare un buon comportamento globale, le condizioni di sicurezza sono 
molto difficili da verificare. 
È importante ricordare come la presenza di una sovraresistenza negli 
edifici in muratura sia stata recentemente giustificata anche da Benedetti (2004) 
mediante un attento riesame critico delle sperimentazioni dinamiche su edifici. In 
un suo recente articolo (Benedetti Duilio, “Costruzioni in muratura: duttilità, 
norme ed esperienze”, Ingegneria Sismica, 3, 2004) nel dare conto delle difficoltà 
di valutazione del coefficiente di struttura su edifici in muratura mediante prove 
sperimentali, fornisce indicazioni per capire da dove arrivi e cosa sia questo 
coefficiente. E’ emerso che l’applicazione della definizione proposta dalla 
normativa per il calcolo del coefficiente di struttura, è assai difficilmente 
praticabile nei casi reali: una simulazione numerica dovrebbe, infatti, ricorrere a 
programmi di calcolo non lineari capaci di cogliere le variazioni puntuali delle 
caratteristiche meccaniche dei materiali e le variazioni di vincolo nella 
costruzione all’avvicinarsi delle condizioni ultime, in modo tale da descrivere con 
affidabilità la risposta almeno fino alla sua resistenza massima, per poter valutare 
la sovraresistenza effettiva. Analoga limitazione si riscontra sul versante 
sperimentale in campo sismico: la sperimentazione di completi sistemi reali è 
preclusa dalla indisponibilità di tavole vibranti in grado di operare con prototipi 
che non siano modelli in scala assai semplificati di edifici reali. 
 
2.4.1 Indagini sperimentali 
L’introduzione del rapporto di sovraresistenza (OSR – Overstrenght Ratio) 
anche per gli edifici in muratura trae la giustificazione da un esteso lavoro di 
ricerca; si vedano i primi lavori in Slovenia condotti da Tomaževic (Tomaževic e 
Weiss, 1994; Tomaževic, 1999; Tomaževic et al., 2004), in Italia di Benedetti 
(Benedetti e Castaldi, 1982; Bendetti et al.,1984; Benedetti et al., 1998) e gli 
ultimi di simulazione numerica con metodi lineari e non lineari eseguiti presso 
l’EUCentre di Pavia. 
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Figura 2.10 Determinazione del Fattore di struttura q. 
 
Sinteticamente, con riferimento alla figura 2.10, il valore di forza Fel 
rappresenta il valore del taglio totale alla base corrispondente alla “rottura” del 
primo elemento murario in una analisi lineare, laddove per "rottura" si intende il 
raggiungimento della massima resistenza, in termini di forze interne, che 
l’elemento può opporre alla deformazione richiesta. Tale situazione, in realtà, non 
rappresenta una condizione ultima della struttura, in quanto l’elemento in 
muratura “rotto” non ha un comportamento perfettamente fragile, ma ha una 
capacità deformativa ulteriore, sufficiente per consentire alla struttura di sostenere 
forze crescenti incrementando le sollecitazioni su altri elementi strutturali 
(ridistribuzione). 
La “resistenza ultima” della struttura in termini di forze resistenti (Fmax 
oppure Fy nel caso si adotti un’idealizzazione bilineare della curva taglio alla 
base-spostamento), viene raggiunta per valori ben superiori a Fel. Definendo con 
Fel,max la massima resistenza offerta dalla struttura, nel caso in cui se ne 
considerasse un comportamento indefinitamente elastico, il coefficiente di 
struttura è definito da: 
  ,                                                                                                         2.2 
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Il valore numerico del rapporto espresso dalla relazione (2.2) dipende 
fondamentalmente dalla possibilità di ridistribuzione delle azioni interne, ossia 
dalla capacità strutturale di coinvolgere gli elementi meno sollecitati ad assorbire 
le azioni che invece hanno già provocato la crisi incipiente negli elementi più 
sollecitati. Di conseguenza il valore del coefficiente di struttura dipende dalla 
configurazione strutturale, dalla geometria e dalla disposizione di muri ed 
aperture, nonché da altri fattori quali la presenza e le proprietà di elementi 
orizzontali di accoppiamento fra i montanti murari, quali solai e cordoli, e dai 
criteri di resistenza adottati nella normativa e quindi nel modello. 
Dai recenti test dinamici su tavola vibrante di strutture in muratura non 
armata in scala reale geometricamente regolari in pianta (Benedetti, 2004), è 
emerso che il coefficiente q assume generalmente valori compresi nell’intervallo 
[2-2.5]. Nel caso d’irregolarità planimetriche, invece, si verifica una riduzione 
intorno al 30%. Questo da un lato giustifica la scelta conservativa adottata da 
molti codici normativi dal 1980 con un valore di q=1.5 (GNDT-CNR, 1985); 
parte 1-3 EuroCodice-8 (1998)) e dall’altro le prescrizioni recenti 
dell’EuroCodice-8 che indica, con le dovute cautele, un coefficiente q compreso 
fra 1.5 e 2.5. 
Tuttavia, si sottolinea che la ricerca eseguita presso l’EUCentre di Pavia, 
ha consentito di approfondire ulteriormente le problematiche legate all’analisi 
elastica lineare degli edifici in muratura portante, mettendo in evidenza come 
spesso la distribuzione delle azioni interne, allo stato limite ultimo, di questi tipi 
di edifici, differisca in modo apprezzabile dalla distribuzione ottenuta dall’analisi 
lineare. Questa differenza è conseguenza della ridistribuzione delle azioni che 
avviene a seguito del progressivo raggiungimento della capacità resistente dei 
diversi elementi strutturali. Queste indagini hanno chiarito il rapporto che sussiste 
fra la verifica di resistenza eseguita mediante il calcolo elastico lineare ed il 
comportamento allo stato limite ultimo sotto l’azione sismica. Una serie di analisi 
parametriche su numerose configurazioni di edifici correnti ha consentito di 
valutare il valore del rapporto di sovra resistenza Fel,max / Fy (o, equivalentemente, 
usando la simbologia della O.P.C.M. n.3274 e dell’EuroCodice-8, αu / α1) per 
soluzioni in muratura ordinaria e armata, mettendo in evidenza una grande 
CAPITOLO 2                         MODELLAZIONE DEL COMPORTAMENTO GLOBALE DELLE MURATURE 
47 
 
variabilità di tale rapporto, con valori che nella maggioranza dei casi degli edifici 
in muratura ordinaria sono generalmente superiori a 2. 
 
2.4.2 Analisi lineari e non lineari 
I risultati ottenuti da analisi lineari e non lineari su strutture in muratura di 
1, 2, 3 e 4 piani, modellate secondo lo schema a mensole indipendenti e a telaio 
equivalente, sono stati espressi in funzione del Coefficiente Sismico Ch e del 
valore massimo dell’accelerazione di picco del terreno che provoca l’attivazione 
della resistenza massima delle strutture stesse. Chiaramente nelle analisi lineari 
condotte la capacità di resistenza è misurata dal valore del taglio corrispondente 
alla crisi (a taglio o a presso-flessione) di uno dei pannelli. 
Ricordando la definizione del Coefficiente Sismico, Ch = F / W, dove F è 
il valore del taglio alla base e W quello del peso complessivo della struttura, le 
ipotesi da cui sono  partite le analisi sono: 
• Periodi di vibrazione delle strutture appartenenti al plateau dello Spettro di 
Risposta di progetto; 
• Il fattore di struttura q è assunto pari a 1.5 per strutture in muratura non 
armata e pari a 2.5 per murature armate. 
Noto quindi il Coefficiente Sismico Ch, il prodotto ag ⋅ S  (in unità g) è calcolato 
con: 
 ! · "   · #$2.5 · &                                                                                                               2.3 
dove λ è un il fattore di correzione pari a 0.85 per edifici con almeno tre piani (e 
se c T < 2 ⋅T 1 ) e pari a 1 in tutti gli altri casi. 
I risultati ottenuti attraverso analisi non lineari mostrano che il 
Coefficiente Sismico e il valore di picco del prodotto ag ⋅ S, sono evidentemente 
più alti rispetto a quelli ottenuti dalle analisi lineari. In particolare tutti gli edifici 
testati, sono stati verificati per valori di ag ⋅ S tutti maggiori di 0.25g. Utilizzando 
quindi un fattore di struttura pari ad 1.5 in pratica è impossibile verificare le 
condizioni di sicurezza per valori di ag ⋅ S superiori di 0.1, per gli edifici in 
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muratura ordinaria a 2 e 3 piani, anche nel caso di strutture a comportamento 
scatolare e realizzate con buoni materiali. Complessivamente, quindi, i risultati 
sperimentali sono in contraddizione con le verifiche di sicurezza per analisi lineari 
proposte dai codici normativi: infatti, il valore minimo del Coefficiente Sismico 
per strutture regolari in muratura ordinaria è superiore di 0.25. Con analisi lineare, 
invece, si ricaverebbe un valore di tale coefficiente inferiore a 0.15. A tal 
proposito, si sottolinea che l’O.P.C.M n.3431 introduce in qualche modo, i 
risultati appena citati ed è interessante notare la natura sia concettuale che pratica 
di tale modifica: si introduce, infatti, per la prima volta nell’ambito delle 
costruzioni in muratura, il Rapporto di sovraresistenza, (OSR) che maggiora il 
fattore di struttura “di base” q0 (figura 2.11). Tale innovazione porta ad un 
innalzamento significativo del valore del fattore di struttura che, a titolo di 
esempio, per edifici multipiano regolari in muratura ordinaria, sale fino a 3.6, 
ottenuto come prodotto di un rapporto di sovraresistenza di 1.8 moltiplicato per un 
q di base di 2.0. 
 
 
Figura 2.11 Determinazione del Fattore di struttura q: indice di sovraresitenza (OSR). 
 
Risulta quindi opportuno e pienamente accettabile l’uso della analisi 
elastica con ridistribuzione, come peraltro già previsto sia nella O.P.C.M. n.3274 
che nell’EuroCodice-8. Tuttavia, i limiti imposti alla ridistribuzione proposti dai 
codici suddetti sono molto forti, per quanto senza base razionale. Essi, infatti, 
hanno origine da studi relativi a strutture intelaiate in cemento armato e non 
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sussiste quindi una giustificazione per la loro adozione nel caso degli edifici in 
muratura. L’O.P.C.M. n.3431, invece, fa un importante passo in avanti 
introducendo limiti più ampi, che consentono maggiore libertà di ridistribuzione 
delle azioni, in migliore accordo con le risultanze delle analisi non lineari svolte. 
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3 IL METODO SAM 
In questo capitolo vengono presentate le principali caratteristiche della 
schematizzazione a telaio equivalente richiamando i concetti essenziali per la 
modellazione spaziale dei pannelli murari e delle fasce. Inoltre si pone 
l’attenzione sulla modellazione di strutture che presentano asimmetria in pianta 
per le quali la deformabilità dei solai e la distribuzione delle masse influiscono 
significativamente sui risultati finali dell’analisi statica non lineare.  
 
3.1 Modellazione dell’edificio 
Il Metodo SAM, il cui nome è l’acronimo di Semplified Analysis Method, è 
un codice di calcolo per l’analisi statica non lineare a macroelementi di edifici in 
muratura soggetti ad azione sismica. Il metodo è stato sviluppato per la muratura 
di mattoni non armata e si è dimostrato applicabile anche per altri tipi di muratura, 
tra cui quella armata. In questa sede si affronterà il solo caso della muratura in 
laterizio ordinaria. 
Il metodo prevede una modellazione tridimensionale a macroelementi 
costituita da elementi di tipo beam, nella quale la struttura è schematizzata 
secondo un telaio equivalente costituito da: 
• elementi ad asse verticale (maschio murario); 
• elementi ad asse orizzontale (fascia muraria). 
Tale schematizzazione risulta accettabile nel caso in cui la geometria delle 
pareti e, in particolar modo,  la distribuzione delle aperture in esse presenti siano 
caratterizzate da una certa regolarità. A titolo esemplificativo si riporta, per una 
parete di una struttura in muratura, lo schema strutturale in figura 3.1 (a), e la 
modellazione a telaio equivalente in figura 3.1 (b). 
Le pareti hanno la funzione di elementi resistenti sia nei riguardi dei 
carichi verticali sia orizzontali, gli orizzontamenti, invece, ripartiscono i carichi 
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verticali gravanti su di essi e le azioni orizzontali sismiche alle pareti a cui sono 
collegati, perciò hanno l’importante ruolo di elementi di irrigidimento di piano. 
Nei riguardi delle azioni orizzontali la modellazione adottata trascura il 
contributo resistente delle pareti in direzione ortogonale al proprio piano, data la 
loro notevole flessibilità in questa direzione (cfr. 2.2). I meccanismi di collasso 
fuori piano non sono quindi modellati, ma questo non rappresenta un limite 
perché si tratta di fenomeni legati alla risposta locale delle singole pareti la cui 
insorgenza si può limitare decisamente con opportuni accorgimenti ed interventi 
puntuali. 
 
 
 
Figura 3.1 Modellazione di parete strutturale: schema strutturale (a), telaio equivalente (b). 
 
Analogamente non viene simulata la risposta flessionale dei solai, che è 
significativa per la loro verifica di resistenza, ma è trascurabile ai fini della 
(a) 
(b) 
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risposta globale. Il solaio viene considerato, all’interno di un’analisi sismica, 
come lastra dotata di una opportuna rigidezza di piano ed in questo lavoro è 
modellato a bielle equivalenti. Inoltre i carichi verticali esterni che il solaio riceve 
sono ripartiti sulle pareti in funzione della sua direzione di orditura e delle aree di 
influenza. 
Nella modellazione a telaio equivalente di un edificio viene considerata la 
parte di struttura compresa fra lo spiccato del piano di fondazione e l’estradosso 
del solaio di copertura o di sottotetto. In questo modello ciascun elemento del 
telaio avente sviluppo verticale od orizzontale, è rappresentabile come elemento 
monodimensionale di tipo beam mediante un segmento coincidente con l’asse 
baricentrico dell’elemento stesso, delimitato da nodi posizionati alle intersezioni 
del segmento con gli assi baricentrici degli elementi cui è collegato. Ogni 
elemento del modello a telaio equivalente è caratterizzato da un comportamento 
anelastico di tipo elasto–plastico–fragile, con resistenza equivalente definita in 
funzione della risposta flessionale ed a taglio. Inoltre l’introduzione di bracci 
infinitamente rigidi (rigid offsets) alle estremità degli elementi maschio e fascia, 
aventi opportune dimensioni, consente di modellare la ridotta deformabilità dei 
campi di muratura delimitati dalle aperture nella parete (zone di “nodo” o nodi 
strutturali). 
Per ciascun elemento, si assume che il comportamento relativo alla 
deformazione nel piano principale, sia indipendente dal comportamento nel piano 
secondario (e viceversa). In particolare, considerando gli elementi ad asse 
verticale, si utilizza lo stesso tipo di equazioni costitutive per ciascun piano 
d’inflessione. 
Con riferimento alla figura 3.2, il comportamento statico fuori dal piano 
locale (x’, z’) viene modellato in analogia con il comportamento nel piano locale 
(x’, y’). Per gli elementi ad asse orizzontale, ricordando che i solai sono modellati 
con bielle equivalenti, si considera il solo comportamento nel piano verticale 
locale (x’, z’), mentre nel piano orizzontale locale (x’, y’) gli elementi si 
suppongono infinitamente rigidi e resistenti. 
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Figura 3.2 Macroelemento tridimensionale: ad asse verticale (a), ad asse orizzontale (b). 
 
In virtù della modellazione a macroelementi adottata, si considerano, per i 
singoli elementi del telaio equivalente, criteri di resistenza espressi in termini di 
forze e momenti risultanti. La matrice di rigidezza degli elementi in fase elastica, 
espressa tenendo conto (nel rispetto dell’O.P.C.M. n.3274) della parzializzazione 
delle sezioni in seguito a fessurazione, assume la forma consueta per elementi a 
telaio con deformazione a taglio, e risulta determinata una volta definiti il modulo 
di elasticità normale (modulo di Young) E ed il modulo di elasticità tangenziale G 
caratteristici dei materiali e la geometria della sezione trasversale degli elementi. 
Durante la fase di modellazione è necessario, partendo dalla pianta di 
ciascun piano dell’edificio, definire in primo luogo il corrispondente schema 
resistente equivalente verticale, individuando ogni singolo pannello in muratura 
come un elemento strutturale ad asse verticale distinto. Nella definizione del 
modello geometrico dell’edificio, si considera la diversa deformabilità delle pareti 
se sollecitate lungo il piano o fuori dal piano. Le pareti costituite da muri 
intersecanti vengono scomposte in maschi semplici a sezione rettangolare la cui 
solidarizzazione non avviene soltanto sulla base del vincolo di impalcato rigido, 
ma introducendo degli appositi bracci infinitamente rigidi di collegamento (come 
si vede in figura 3.3 per una intersezione a “T”). 
(a) (b) 
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Figura 3.3 Modellazione intersezione pannelli con bracci rigidi: intersezione a “T”. 
 
In questa sede si è scelto di adottare la soluzione di un vincolo completo 
tra gli offset rigidi, allo scopo di simulare la condizione di un buon 
ammorsamento fra i pannelli, condizione che i solai contribuiscono in genere a 
realizzare. A tal fine, nella modellazione a telaio equivalente è ammissibile 
scomporre le sezioni di muri che si intersecano ad “L” o a “T” in sezioni 
rettangolari semplici, ciascuna caratterizzata da una opportuna lunghezza in pianta 
ed associata ad un singolo pannello semplice a sviluppo verticale. Il criterio 
adottato nel Metodo SAM prevede di modellare l’intersezione fra le pareti 
mediante due distinti pannelli murari nel seguente modo:  
• in corrispondenza delle intersezioni ad “L”, ciascuno dei pannelli semplici 
viene considerato esteso, nella direzione di massimo sviluppo in pianta, 
fino all’intersezione degli assi baricentrici delle pareti (si veda la figura 3.4 
a));  
• in corrispondenza delle intersezioni a “T”, il pannello incidente viene 
considerato esteso fino all’asse baricentrico del pannello su cui esso incide 
(si veda la figura 3.4 b)).  
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Figura 3.4 Criterio di modellazione di intersezioni fra pareti: ad “L” (a) e a “T” (b). 
 
Sulla base di questo criterio è possibile identificare ogni singolo pannello 
in termini di dimensioni in pianta e posizione del baricentro della sezione, 
all’interno della pianta della struttura a cui appartiene. 
 
3.2 L’elemento maschio 
I pannelli murari ad asse verticale, di cui si conoscono tutte le caratteristiche 
geometriche, sono schematizzati all’interno del telaio equivalente attraverso 
elementi monodimensionali ad asse verticale posizionati in corrispondenza 
dell’asse baricentrico verticale dei pannelli stessi. Questo elemento risulta 
caratterizzato da un’altezza totale pari alla differenza fra le quote, valutate rispetto 
allo spiccato del piano di fondazione, dei piani baricentrici dei solai fra i quali il 
corrispondente elemento strutturale è compreso. Alle due estremità di ogni 
maschio, in corrispondenza del suo asse baricentrico verticale, sono presenti due 
nodi che permettono il collegamento con gli elementi adiacenti. Inoltre si assume 
che gli elementi ad asse verticale del piano più basso siano vincolati a terra 
mediante condizioni d’incastro perfetto. 
 
3.2.1 Geometria dell’elemento 
Il generico elemento maschio murario si suppone che sia costituito da una 
parte centrale deformabile, caratterizzata da resistenza finita, e da due parti 
infinitamente rigide e resistenti, in corrispondenza delle estremità. L’altezza della 
parte deformabile, o altezza efficace Heff del maschio, deve essere definita in 
modo tale da tenere conto in modo approssimato della differente deformabilità 
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della muratura nelle zone di nodo e nella zona centrale compresa tra due aperture 
(si veda la figura 3.5). L’altezza efficace può essere valutata in base alla relazione 
seguente, proposta da Dolce (1989), in funzione delle dimensioni geometriche del 
pannello e delle aperture: 
    13 ·  ·                                                                                 3.1 
dove H è l’altezza netta di interpiano, D la lunghezza del pannello e h' un 
parametro convenzionale di altezza definito in base alla casistica riportata in 
figura 3.7 in cui è rappresentata un generica parete di piano in muratura, con 
aperture variamente disposte. 
 
 
Figura 3.5 Definizione dell’altezza efficace di un maschio murario con offset rigidi alle estremità. 
 
Nel caso più generale il parametro convenzionale h’ può essere definito 
mediante la relazione: 
    , ; ,   , ! ; , !   
 12 · #$%&,  , &; ' · tg 30°  $%&, !  , ! &; ' · tg 30°, 
dove: ,  è l’altezza della trave muraria inferiore destra; ,  è l’altezza della 
trave muraria inferiore sinistra; , !  è l’altezza della trave muraria superiore 
(3.2) 
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destra; , !  è l’altezza della trave muraria superiore sinistra; l  è la lunghezza 
della parete. 
 
Figura 3.6 Definizione dell’altezza efficace di un maschio murario: dimensioni caratteristiche. 
 
Le altezze Hi ed Hj dei due estremi rigidi del pannello (figura 3.5) possono 
essere determinate come quote parti della differenza fra l’altezza netta interpiano 
H e l’altezza efficace Heff. Ipotizzando che la deformabilità della muratura nelle 
zone di nodo sia inversamente proporzionale all’altezza delle travi di 
collegamento, si possono dunque scrivere le seguenti relazioni: 
  ,2  #  , · --  -. / ,2                                                          3.3 
.  , !2  #  , · -.-  -. / , !2                                                         3.4 
dove , è l’altezza del solaio inferiore e , ! è l’altezza del solaio superiore. 
Inoltre i parametri geometrici αi ed αj sono definiti in funzione dell’altezza delle 
travi murarie: 
-    12,$%34 ; 2,$%35% 6  12 · 7$% 182,$%34  2,$%35% 8 ; ' · tg 30°69           3.5 
-.    12,5;<4 ; 2,5;<5% 6  12 · 7$% 182,5;<4  2,5;<5% 8 ; ' · tg 30°69         3.6 
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 Tuttavia, in questa sede, detta grandezza viene valutata attraverso un 
metodo semplificato considerando lo schema della figura 3.7  in accordo con [49]. 
 
 
Figura 3.7 Definizione dell’altezza efficace di un maschio murario: parametro convenzionale h’. 
 
3.2.2 Meccanismi di crisi 
I pannelli in muratura possono giungere a rottura sul piano secondo 
diverse modalità ciascuna contraddistinta da un proprio valore del taglio ultimo 
raggiungibile Vu. In particolare si distinguono le seguenti tre modalità illustrate in 
figura 3.8: 
• presso-flessione: il collasso è governato dal ribaltamento della parete, 
caratterizzato generalmente da parzializzazione della sezione e rottura per 
schiacciamento degli spigoli soggetti a compressione. La verifica nei 
confronti dello stato limite ultimo, per collasso a presso-flessione nel 
piano della parete, viene condotta considerando una distribuzione non 
lineare delle tensioni di compressione; 
• taglio con meccanismo di collasso per scorrimento: il meccanismo, 
favorito da bassi livelli di carichi verticali e bassi valori del coefficiente 
d’attrito, è associato alla formazione di fessure orizzontali e piani di 
scorrimento lungo i giunti fessurati. Si verifica soprattutto in 
corrispondenza dei livelli più alti dell’edificio in cui le accelerazioni 
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sismiche sono elevate e la compressione degli elementi resistenti verticali 
è modesta; 
• taglio con meccanismo di collasso per fessurazione diagonale: il 
meccanismo di danno è governato dalla formazione e dallo sviluppo di 
fessure diagonali inclinate, che possono seguire l’andamento dei giunti di 
malta oppure interessare i mattoni, in funzione della resistenza dei giunti 
di malta, dell’interfaccia mattone-malta oppure dei mattoni stessi. 
 
 
Figura 3.8 Schematizzazione dei meccanismi di rottura di un maschio murario: presso-flessione 
(a), scorrimento (b) e taglio (c). 
 
L’attivazione del meccanismo di collasso effettivo in un pannello murario 
è associata ad una combinazione di fattori di diversa natura come:  la geometria 
del pannello (in particolare in termini di snellezza), l’entità del carico assiale, le 
caratteristiche del materiale muratura considerato e le condizioni di vincolo alle 
estremità del pannello. 
Per ciò che riguarda la geometria del pannello, indicando con H l’altezza 
del pannello, con D la sua base e con s il suo spessore, possono farsi le seguenti 
considerazioni: 
• per valori di H / D prossimi all’unità la parete si definisce tozza e la crisi 
sopraggiunge generalmente per taglio con la presenza dalle tipiche 
fessurazioni diagonali da trazione. Tuttavia, pannelli tozzi realizzati 
secondo talune tipologie costruttive particolari possono esibire, invece, 
crisi per taglio con meccanismo di collasso per scorrimento; 
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• per valori H / D di poco superiori dell’unità (generalmente H / D >1.5) la 
parete si definisce snella ed esibisce rottura per presso-flessione con quadri 
fessurativi contraddistinti da brevi lesioni orizzontali nelle zone fratturate 
per trazione e verticali nelle zone che hanno attinto la crisi per 
compressione. 
L’esperienza sul campo evidenzia, tuttavia, come la situazione più 
realistica sia costituita da una combinazione di questi due casi limite: un secondo 
meccanismo di rottura si sovrappone al primo attivatosi. 
Per quanto riguarda le condizioni di vincolo, il parametro che nelle analisi 
condotte con il Metodo SAM viene utilizzato per valutare l’effetto che le 
condizioni di vincolo esercitano sull’innescarsi o meno di una data modalità di 
rottura, è il fattore di taglio αv. Esso è così definito: 
->  ?@ ·   A  Ψ ·                                                                               3.7 
dove H0 rappresenta la luce di taglio, cioè la distanza alla quale si annulla il 
momento M dall’estremo considerato. Dall’esame della figura 3.10 si deduce 
anche che il coefficiente ψ′, che rappresenta le condizioni di vincolo della parete, 
assume un valore pari a 1 quando la base superiore del pannello è libera di ruotare 
restando fissa quella inferiore (configurazione tipo mensola) e valore pari a 0,5 nel 
caso in cui la sommità possa solo traslare senza ruotare (configurazione di tipo 
incastro-incastro scorrevole). 
Il fattore di taglio αv ed il rapporto H / D, denominato fattore di forma, 
risultano, quindi, legati fra loro tramite il coefficiente ψ′ . Inoltre dall’equazione 
(3.7) si ricava la relazione che lega luce di taglio e fattore di taglio: 
A  -> ·                                                                                                         3.8 
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3.2.3 Presso-flessione (Flexural Failure) 
Formulazione della resistenza 
 I parametri di resistenza ultima associati ad una parete che raggiunge la 
crisi per presso-flessione si possono esprimere analizzando l’equilibrio in 
condizioni limite del pannello stesso. In particolare, il momento ultimo si valuta 
considerando la muratura non reagente a trazione ed assumendo una distribuzione 
non lineare delle tensioni di compressione. Tuttavia, in analogia con le modalità di 
analisi per il cemento armato, la distribuzione non lineare delle compressioni 
(diagramma parabola-rettangolo) può essere sostituita da una distribuzione 
uniforme delle compressioni agente su di un’area opportunamente ridotta rispetto 
a quella di effettivamente compressa di figura 3.9 (c). 
 
 
Figura 3.9 Distribuzioni delle tensioni di compressione in un pannello murario. 
 
Considerando l’equilibrio del pannello murario di figura 3.10 (b) 
sollecitato alle estremità da due forze di compressione eccentriche, nel caso in cui 
si abbia &E& / &E !&  la rottura per presso-flessione della sezione inferiore 
corrisponde alla condizione di rottura per schiacciamento della muratura 
compressa, per la quale è definibile il momento ultimo: 
?  FG · 5 · <2 H · I1  <J · 3 K                                                                  3.9 
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dove: 
<  M  · 5                                                                                                           3.10 
rappresenta la compressione verticale media sulla sezione dovuta alla forza assiale 
P, D è la lunghezza della sezione normale del maschio, s è lo spessore del 
pannello, fu è la resistenza ultima a compressione di progetto della muratura e k è 
un coefficiente che tiene conto della distribuzione degli sforzi nella zona 
compressa ed è pari a 0.85.  
 
 
Figura 3.10 Calcolo semplificato della resistenza a presso-flessione o a ribaltamento di un 
pannello in muratura. 
 
Indicando con a la lunghezza della zona compressa, con NSu il valore dello 
sforzo di compressione allo stato limite ultimo e con NRu il valore massimo della 
resistenza a compressione offerta dalla parete, si ottiene: 
N MO  < ·  · 5MP  J · 3 ·  · 5Q                                                                                         3.11 
 Uguagliando i secondi termini delle due equazioni del sistema (3.11) si 
ottiene il valore della lunghezza della zona compressa del pannello: 
  < · J · 3                                                                                                          3.12 
(a) (b) 
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L’eccentricità della forza assiale allo stato limite ultimo vale: 
E  2 · I1  <J · 3 K                                                                                    3.13 
da cui è possibile ricavare il momento flettente ultimo moltiplicando tale valore 
per il valore assunto dallo sforzo di compressione Nsu. 
Sulla base di quanto detto per le condizioni di vincolo e sulla base del 
legame espresso dalla relazione (3.8), il valore dell’azione tagliante ultima risulta 
definito dalla condizione di equilibrio: 
@ · A  ?                                                                                                     3.14 
da cui si ottiene: 
@   · 5-> · <2 · I1  <J · 3 K                                                                         3.15 
La rottura a taglio per presso-flessione avviene più facilmente rispetto alle 
altre modalità qualora si abbiano bassi valori di compressione p. Le 
considerazioni appena esposte sono conformi a quanto espresso dall’O.P.C.M. 
n.3274, che indica che il momento ultimo resistente Mu di una sezione di muro 
deve essere calcolato assumendo la muratura non reagente a trazione ed 
un’opportuna distribuzione non lineare delle compressioni. 
E’ importante notare che le pareti poste nei piani alti degli edifici 
difficilmente soddisfano questo tipo di verifica, in quanto poco caricate 
verticalmente. Per esse, in ambito progettuale, potrebbe essere necessario disporre 
armatura doppia simmetrica verticale sulle due estremità del pannello murario. 
Deformabilità 
Un ulteriore passo nella modellazione dei maschi murari, consiste 
nell’individuare quali siano le principali caratteristiche della risposta dei pannelli 
qualora vengano sottoposti ad azioni di tipo ciclico come quelle riscontrabili nel 
corso di un terremoto. 
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Dalle prove effettuate è emerso che il comportamento dei pannelli è 
diverso a seconda che la crisi sia governata dal taglio o dalla flessione. In 
quest’ultimo caso i risultati sperimentali, riportati in figura 3.11, e relativi alla 
risposta di un maschio avente rapporto H / D = 2.00 e compressione media p pari 
a 0.6 Mpa, evidenziano un comportamento non lineare sin da modesti valori del 
taglio applicato. Inoltre la risposta ciclica risulta chiaramente caratterizzata da una 
bassa dissipazione di energia per isteresi (l’energia dissipata risulta correlata 
all’area racchiusa nei cicli di isteresi) e da spostamenti laterali ultimi teoricamente 
dell’ordine del 10% dell’altezza della parete e limitati praticamente dal degrado di 
resistenza dovuto ad effetti del secondo ordine associati al meccanismo di 
ribaltamento. 
 
 
Figura 3.11 Esempio di risposta a presso flessione di un maschio murario (Anthoine et al., 1995). 
 
 In realtà s’innescano quasi sempre altri meccanismi che portano al collasso 
la parete prima di raggiungere tali valori limite. 
 
3.2.4 Taglio con fessurazione diagonale (Shear Failure-diagonal craking) 
Formulazione della resistenza 
Il collasso di un pannello murario ad asse verticale (maschio) sollecitato 
alle due basi da forze verticali di compressione e da forze orizzontali (come 
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illustrato in figura 3.10 (b)), può verificarsi per trazione eccessiva dovuta a taglio, 
invece che per i fenomeni di pressoflessione esaminati precedentemente. 
In particolare, adottando un criterio di rottura che limiti la tensione 
normale massima di trazione, si può ipotizzare che la crisi del pannello non derivi 
più solamente delle condizioni limite (elastica o plastica) che si attingono in 
corrispondenza delle basi, ma dalla perdita della compagine interna dovuta al 
superamento della resistenza a trazione del materiale. Questo tipo di rottura, 
quindi, avviene quando lo sforzo principale di trazione raggiunge un valore limite 
ftu assunto come resistenza convenzionale a trazione. Supponendo, infatti, che il 
pannello sia sufficientemente snello da poter essere trattato come un solido alla 
De Saint-Venant, il criterio si traduce nella espressione (3.16). 
@  3 ·  · 5R · S1  <3                                                                            3.16 
dove p rappresenta la tensione normale media agente sulla sezione e assume la 
forma della relazione (3.10), mentre b è un coefficiente che dipende dalla 
distribuzione delle tensioni tangenziali lungo la sezione trasversale del pannello, 
che varia sia con le caratteristiche geometriche sia con lo stato tensionale. Sul 
valore da adottare per tale coefficiente regna una notevole incertezza nonostante le 
diverse formule proposte da molteplici autori (Turnsek, Cacovic, Sheppard, 
Borchelt, Tomaževic) in base ai risultati di campagne sperimentali. Esso risulta, 
comunque sempre compreso nell’intervallo [1-1.5]. Ai fini applicativi, in 
particolare, risulta: 
• b=1 corrisponde ad una distribuzione uniforme delle tensioni tangenziali, 
tale valore è accettabile nel caso di pannelli tozzi (caratterizzati da rapporti 
dimensionali H / D ≤ 1); 
• b=1.5 presuppone una distribuzione parabolica delle tensioni tangenziali 
propria delle sezioni rettangolari, tale valore è utilizzabile nel caso di 
pannelli snelli (caratterizzati da rapporti dimensionali H / D≥1.5). Nel caso 
in cui sia b=1.5 la (3.16) assume il nome di formula di Turnsek-Cacovic. 
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Nei casi intermedi sembra ragionevole operare un’interpolazione lineare. 
Sotto l’aspetto operativo si può dimostrare che l’adottare valori differenti di p per 
pannelli tozzi e snelli o utilizzare per tutti un valore unitario non muta 
sostanzialmente la capacità portante dell’edificio, in quanto la differenza di 
distribuzione delle tensioni tangenziali limitata ai pannelli snelli assume scarsa 
influenza, atteso che la loro crisi si verifichi comunque per presso-flessione. 
Questa formulazione però, nonostante sia di facile applicazione presenta alcuni 
limiti quali: 
• fornisce una stima adeguata della resistenza a taglio del pannello solo se le 
sezioni estreme di questo sono vincolate da un incastro rotazionale; 
• trascura completamente l’influenza dell’anisotropia del materiale; 
• considera come unico meccanismo di rottura a taglio quello per 
fessurazione diagonale non prevedendo affatto la possibilità, d’altra parte 
riscontrata in più di un esperimento, che la muratura si rompa per taglio 
con scorrimento. 
Per questo motivo, in accordo tra l’altro con l’O.P.C.M. n.3274 (paragrafo 
8.2.2.2) nel Metodo SAM si fa uso dell’approccio cosiddetto alla “Coulomb” 
tramite il quale la resistenza a taglio della muratura viene espressa nella forma: 
T  U  V · W                                                                                                    3.17 
E’ stato messo in evidenza, infatti, come le fessure in questo meccanismo 
di crisi si instaurino prima al centro del pannello (dove la sezione può considerarsi 
completamente reagente) per poi propagarsi verso le estremità. Nello stesso studio 
è stato osservato che, per pannelli soggetti a valori molto elevati di compressione 
media o realizzati con una malta particolarmente buona, possono fessurarsi prima 
i mattoni dei giunti. La formulazione completa della resistenza a taglio per 
fessurazione diagonale dovrà tenere in conto di entrambe le evenienze così come 
considerare l’influenza del fattore di taglio. Per cui è stato proposto: 
@XY   · 5 · T                                                                                              3.18 
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dove: 
T  minT], T^                                                                                         3.19 
T]  U  V · <1  ->                                                                                                3.20 
T^  3^ 2.3 · 1  -> · S1  <3^                                                                     3.21 
 La (3.19) esprime la resistenza a taglio nel caso di rottura dei giunti (“ws” 
indica che la tensione tangenziale viene calcolata con riferimento all’intera 
sezione) mentre la (3.20) indica la tensione tangenziale corrispondente alla crisi 
del mattone. La validità di entrambe le formule è stata verificata per valori del 
fattore di taglio αv<1 e se ne sconsiglia l’uso per valori superiori, perché in questo 
caso tendono generalmente a prevalere altri meccanismi di rottura (presso-
flessione). 
In definitiva, dunque, si assume che nell’elemento maschio che 
rappresenta la parete, la rottura per taglio con fessurazione diagonale avvenga per 
un valore del taglio pari a: 
@  0.9 · @XY                                                                                                3.22 
Si vuole sottolineare, infine, come la formulazione alla “Coulomb” 
esprima una caratteristica della parete a livello macroscopico, per cui la coesione c 
e il coefficiente d’attrito µ sono relative al materiale equivalente e derivano dalle 
procedure di omogeneizzazione. 
Deformabilità 
Il meccanismo di rottura a taglio, in generale è caratterizzato da un 
inviluppo che presenta un valore massimo seguito da un ramo decrescente. Il 
tratto di softening (decremento di resistenza all’aumentare dello spostamento) è 
associato alla progressione del sistema di fessure diagonali incrociate, che porta 
ad una progressiva disarticolazione del pannello. 
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Un tipico comportamento di una parete governato dal taglio con 
fessurazione diagonale è riportato in figura 3.12 in cui si osserva un tratto iniziale 
caratterizzato da un trascurabile degrado nella rigidezza e resistenza, fino alla 
comparsa delle prime fessure al centro del pannello che si verificano normalmente 
per valori del taglio pari a circa il 90% del taglio di picco. Il comportamento post-
picco evidenzia invece un rapido degrado della resistenza accompagnato da una 
forte dissipazione di energia per isteresi, eventi che conferiscono alla risposta a 
taglio la caratteristica di fragilità che rende tale meccanismo il più temibile. 
 
 
Figura 3.12 Esempio di risposta a taglio con fessurazione diagonale di un maschio murario. 
 
3.2.5 Taglio con scorrimento (Shear Failure-sliding) 
Formulazione della resistenza 
Questo tipo di crisi si realizza in genere per valori modesti di sforzo assiale 
e in pannelli piuttosto tozzi ma comunque caratterizzati da una certa 
parzializzazione delle sezioni di estremità. In particolare la resistenza a taglio 
viene ricavata sempre con riferimento alla formulazione alla “Coulomb” e alla 
lunghezza della sezione reagente. Si assume che nell’elemento maschio che 
rappresenta la parete, la rottura per taglio con scorrimento avvenga quando in una 
delle due sezioni estreme il taglio raggiunge un valore pari a Vu, fornito da: 
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@   · 2 · _1.5 · U  V · <1  3 · U · ->< `                                                                      3.23 
Il coefficiente d’attrito interno µ, esprime l’influenza della tensione 
normale sulla resistenza a taglio: per piccoli valori del coefficiente d’attrito si può 
verificare la rottura del pannello per scorrimento prima che per altre cause. Si 
distinguono due tipi di coefficiente µ a seconda del meccanismo di rottura: 
• coefficiente di attrito apparente, corrispondente alla crisi del pannello per 
scorrimento orizzontale tra legante ed elementi lapidei, che può assumere 
valore costante µ = 0.4; 
• coefficiente di attrito effettivo, corrispondente alla crisi del pannello per 
scorrimento diagonale, che è definito dal rapporto tra la componente 
parallela e quella normale alla superficie di rottura. 
Il valore del coefficiente di attrito effettivo si può esprimere attraverso la 
relazione empirica: 
V  0.17 · WX3                                                                                                  3.24 
 Essa prende in considerazione la progressiva diminuzione del coefficiente 
di attrito all’aumentare della tensione normale di compressione e trova buon 
riscontro in diverse campagne sperimentali. 
 Un’ultima osservazione sulle relazioni proposte in questa sede, riguarda il 
loro ambito di applicazione: esse sono state infatti ricavate per sola muratura in 
mattoni pieni, ritenendo ancora valida, per tutti gli altri casi, la relazione (3.16). 
 
Deformabilità 
La risposta del pannello che raggiunge la crisi per taglio con scorrimento è 
caratterizzata da un meccanismo piuttosto stabile nel quale sono possibili grandi 
spostamenti e grosse dissipazioni di energia concentrate soprattutto nei letti di 
malta in cui avvengono gli scorrimenti. I test di tipo dinamico hanno inoltre 
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individuato che di solito la crisi per flessione è accompagnata da quella con taglio 
per scorrimento. 
 
3.2.6 Formulazione finale della deformabilità del maschio murario 
Si consideri dapprima il problema della deformabilità di un pannello murario nel 
proprio piano, prima del raggiungimento da parte delle tensioni della resistenza 
ultima (V<Vmax). Se si assume che l’unico fenomeno significativo sia costituito 
dalla parzializzazione del maschio ovvero da un comportamento monolatero, è 
evidente che solo i modelli che riproducono esplicitamente questo tipo di 
comportamento riescono a cogliere gli elementi fondamentali della risposta, con 
la progressiva diminuzione della rigidezza al crescere della forza orizzontale V. 
Un modello che idealizza il maschio murario come un elemento 
monodimensionale di tipo “trave con deformazione a taglio” con comportamento 
elasto-plastico (come nel metodo POR) inevitabilmente riproduce in modo molto 
approssimativo e solo “in media” il comportamento deformativo, non solo per 
quel che riguarda la legge V-δ ma anche per gli spostamenti verticali che si 
sviluppano. Infatti, una rottura per ribaltamento di un pannello tende a sviluppare 
un campo di spostamenti con significative componenti verticali. Tale 
comportamento è osservabile sperimentalmente ed è comprensibile qualora si 
pensi ai cinematismi di corpo rigido (cfr. 2.2.1, figura 2.3). La deformabilità del 
materiale reale può ridurre in parte le componenti verticali di spostamento rispetto 
al caso rigido, comunque possono rivestire una certa rilevanza in alcuni contesti, 
ad esempio in presenza di tiranti verticali. Questo aspetto della risposta è 
comunque tanto meno rilevante quanto più elevata è la compressione media nel 
maschio, ovvero quanto minore è la parzializzazione.  
Per quel che riguarda il comportamento post-picco (V>Vmax), una 
modellazione semplificata può seguire due approcci:  
• un approccio che assume un comportamento fragile ovvero di postulare 
che nel momento in cui si raggiunga una qualunque condizione di rottura, 
individuata da uno dei criteri sopra elencati, si abbia il “collasso” del 
pannello con abbattimento della resistenza fino a zero; 
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• un approccio che assume un comportamento duttile associando lo 
spostamento ultimo che un maschio può sopportare al raggiungimento di 
una deformazione angolare ultima detta anche drift ultimo (Magenes e 
Calvi, 1997). 
Il primo approccio semplifica la modellazione ed è sicuramente a favore di 
sicurezza, ma sembra molto penalizzante. Sicuramente una rottura per 
ribaltamento nel piano consente lo sviluppo di spostamenti orizzontali molto 
elevati, ma anche nel caso di rottura per taglio il degrado di resistenza 
dell’inviluppo ciclico V-δ presenta una certa gradualità, tale da indurre a parlare 
(impropriamente) di “duttilità” della muratura. Emblematico, a tal proposito, è 
l’approccio dei metodi di tipo POR, in cui la lunghezza del ramo plastico della 
legge V-δ che caratterizza il maschio murario, tiene conto di una parte della 
deformazione pertinente al ramo di softening, assumendo cioè che il “collasso” 
del pannello possa essere associato alla condizione in cui il valore del taglio 
resistente, letto sull’inviluppo sperimentale dei cicli, degrada oltre un certo limite, 
espresso come percentuale del taglio massimo. Questa definizione convenzionale 
di collasso si richiama ad un criterio accettato anche per altri tipi di strutture, quali 
quelle in acciaio o cemento armato. Considerare parte della deformabilità post-
picco consente di tener maggiormente conto delle capacità di ridistribuzione 
interna delle azioni in sistemi che possono essere fortemente iperstatici, e che 
possono quindi trarre notevoli vantaggi da tale ridistribuzione. Per restare 
nell’ambito dei metodi di tipo POR (figura 2.13), la deformazione, o più 
precisamente lo spostamento ultimo è tradizionalmente definito in termini di 
“duttilità” ovvero come multiplo dello spostamento al limite elastico. 
 
 
Figura 3.13 Modellazione dei setti murari soggetti a flessione e taglio nel metodo POR. 
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Recentemente è stato osservato come, nel caso di rottura per taglio, sembra 
sia possibile associare lo spostamento ultimo al raggiungimento di una 
deformazione angolare ultima (o drift ultimo, (Magenes e Calvi, 1997)). Questo 
secondo approccio avrebbe il notevole vantaggio di svincolare la previsione 
dell’effettiva capacità di deformazione ultima della struttura dall’accuratezza con 
cui si modella la rigidezza “elastica” iniziale. L’approccio in duttilità, infatti, 
comporta che, supposto di prevedere con sufficiente accuratezza la resistenza, 
qualunque errore di previsione della rigidezza elastica iniziale si riflette sullo 
spostamento ultimo, in quanto esso è multiplo dello spostamento al limite elastico 
(δu = µ⋅δy ). Conducendo, infatti, diverse prove su pannelli in muratura aventi le 
estremità impedite di ruotare (fixed-fixed), è stato notato come il valore del drift 
ultimo θ indicato in figura 3.14 (a), sia pressoché costante al variare delle 
condizioni di prova e della geometria del pannello e all’incirca pari allo 0.5% 
della sua altezza. Al contrario lo spostamento al limite elastico δy , e di 
conseguenza la duttilità δu / δy, presentano valori molto dispersi e non correlati in 
modo chiaro per esempio allo sforzo assiale o alla snellezza della parete. 
 
Figura 3.14 Definizione geometrica del drift (a) e della rotazione alla corda (b). 
 
Si suppone, pertanto, che il comportamento dell’elemento in fase post-
elastica sia di tipo perfettamente plastico, fino al raggiungimento di un limite di 
deformazione. Nel modello SAM implementato in questo lavoro, per tener conto 
dei modi deformativi di tipo rigido, si suppone che nell’elemento abbiano luogo 
deformazioni taglianti plastiche i cui limiti vengono valutati in termini di 
deformazioni angolare o rotazione della corda θ (chord rotation) definita come 
(a) (b) 
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somma della deformazione flessionale b e di quella a taglio γ (si veda la figura 
3.14, (b)). 
Nel caso particolare in cui le sezioni di estremità del pannello traslino 
senza ruotare, la deformazione angolare risulta identica alle due estremità: 
c  c.  c  d                                                                                       3.25 
Per un pannello di muratura di mattoni si assume che il limite θu sia pari 
allo 0.5% della sua altezza.  
In virtù di quanto appena visto, il comportamento nel proprio piano di un 
pannello in muratura, in relazione ai possibili meccanismi di crisi, è assimilabile 
ad una bilatera che denota una, seppur ridotta, duttilità degli elementi. 
Come si può notare, il modello di comportamento elasto-plastico con 
limite in deformazione, praticamente coincide con le ipotesi adottate nei metodi di 
tipo POR. In questi metodi il modello bilineare tende a riprodurre in modo 
approssimato l’inviluppo che si ottiene da prove sperimentali cicliche a taglio 
(figura 3.15, (a)), e lo spostamento ultimo viene associato al raggiungimento di un 
opportuno degrado della resistenza. 
 
 
            
Figura 3.15 Comportamento meccanico del maschio murario: inviluppo sperimentale taglio-
spostamento tramite bilatera (a) rottura a taglio (b). 
 
(a) (b) 
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L’introduzione di un limite di deformazione angolare in sostituzione di un 
limite in duttilità, trae le sue origini dal già citato lavoro di Magenes e Calvi 
(1997) in cui si è notato che pannelli murari con diversi rapporti di forma portati a 
rottura per taglio, tendono a presentare una dispersione molto contenuta della 
deformazione angolare ultima, ed una dispersione molto maggiore della duttilità 
ultima in spostamento. In condizioni di vincolo alle estremità del tipo incastro-
incastro scorrevole, la deformazione angolare dei pannelli sopra riportata, 
coincide con il “drift”, ovvero con il rapporto fra lo spostamento orizzontale e 
l’altezza del muro. 
 
3.3 L’elemento fascia 
Le fasce murarie sono elementi di muratura ad asse orizzontale che 
collegano tra loro i montanti appartenenti ad una stessa parete. Esse si 
posizionano al di sopra di una apertura presente in una parete e sono collegate alle 
estremità agli assi baricentrici di due montanti adiacenti. 
Per le fasce murarie la disponibilità di teorie e sperimentazioni è assai 
limitata e non è paragonabile a quella relativa ai maschi. Nella maggior parte dei 
metodi utilizzati in campo applicativo per l’analisi delle strutture murarie, il ruolo 
delle fasce è sempre stato considerato di scarso rilievo e al loro comportamento 
non è mai stata dedicata molta attenzione. Tuttavia, sebbene siano i montanti 
murari a costituire il sistema principale di resistenza, le fasce rivestono in primo 
luogo il ruolo di elementi di accoppiamento tra i montanti murari potendo così 
influenzare considerevolmente la risposta di una parete multipiano nei riguardi 
della distribuzione delle caratteristiche di sollecitazione conseguenti sui maschi, 
nonché nelle modalità di danneggiamento che possono attivarsi.  
Al riguardo si esamini quanto illustrato in figura 3.16 con riferimento al 
comportamento di un edificio in muratura sottoposto all’azione di un sistema di 
forze orizzontali tese a rappresentare l’azione sismica: i casi (a) e (c) 
rappresentano evidentemente i casi estremi in cui l’elemento fascia sia idealizzato 
come infinitamente flessibile o viceversa rigido. Corrispondentemente il 
diagramma delle caratteristiche di sollecitazione di taglio e momento nei maschi 
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riflette le condizioni associate allo schema statico di una mensola (caso a) oppure 
quello di un telaio shear-type (caso c): presumibilmente la situazione più 
realistica, a meno di particolari accorgimenti costruttivi, è quella rappresentata 
dalla configurazione intermedia (b). Ripercussioni corrispondenti possono essere 
riconosciute anche nei riguardi delle modalità di collasso che diventano via via 
più punitive: caso esemplare al riguardo è rappresentato dal caso (a) in cui la 
snellezza dei montanti murari completamente disaccoppiati esaspera la 
realizzazione di un meccanismo per ribaltamento. 
 
 
Figura 3.16 Esempio di variazione delle caratteristiche di sollecitazione e dei meccanismi di 
danneggiamento attivabili nei maschi murari in funzione del grado di collegamento offerto dalle 
fasce. 
 
Una nota in merito a tali osservazioni risulta l’importante aspetto relativo 
all’aderenza delle ipotesi assunte in sede di modellazione con l’effettivo 
comportamento dell’edificio esaminato: per anni a partire dalla emanazione della 
C.LLP del 1981, l’applicazione diffusa del metodo POR (che nella circolare del 
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1981 si ricorda in realtà era proposto solo come alternativa a quella di un telaio 
composto di fasce e maschi deformabili) si è basata sull’ipotesi di poter assumere 
il comportamento delle fasce di piano come infinitamente rigido forzando in 
alcuni casi anche la realizzazione di interventi strutturali volti a suffragare tale 
assunzione e di fatto rendendone assolutamente irrilevante il ruolo nella risposta 
complessiva. In tal senso l’Ordinanza PCM 3431 ha posto nuovamente in luce la 
necessità di considerare anche tali elementi. 
L’accoppiamento fornito dalle fasce risulta funzione, oltre che 
evidentemente dalle proprie caratteristiche di rigidezza, del grado di compressione 
cui sono soggette in direzione orizzontale: esso infatti contribuisce a fornire la 
resistenza flessionale atta ad opporsi al meccanismo di ribaltamento ingenerato 
dalla risposta deformativa globale della parete. La compressione assiale 
all’interno delle fasce, che contribuisce all’attivazione del meccanismo a puntone, 
si sviluppa solo in presenza di elementi di ritegno resistenti a trazione quali catene 
o cordoli in c.a. di piano, disposti in accoppiamento alla fascia (figura 3.17). 
 
 
Figura 3.17 Inserimento nelle fasce murarie di un elemento strutturale di contrasto quale una 
catena e formazione del meccanismo a puntone (da Magenes et al. 2000). 
 
3.3.1 Geometria dell’elemento 
L’elemento fascia, rappresentato in figura 3.18, presenta una parte centrale 
deformabile a flessione e taglio, caratterizzata da resistenza finita, e da due parti 
infinitamente rigide e resistenti, alle estremità, di lunghezza pari a metà della 
lunghezza del pannello murario corrispondente.  
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Figura 3.18 Definizione della lunghezza efficace e degli offsets in una fascia. 
 
La lunghezza della parte centrale deformabile (da i’ a j’) è chiamata 
lunghezza efficace e le parti estreme (i-i’ e j’- j) costituiranno i bracci in direzione 
orizzontale degli offsets di nodo. Nel caso delle fasce, al contrario dei maschi, non 
esistono formulazioni apposite per definire la lunghezza efficace, ma si ritiene che 
assumerla pari alla luce libera delle aperture sia appropriato. 
Le fasce murarie sono inserite all’interno del modello a telaio equivalente 
come elementi di tipo “beam” ad asse orizzontale, caratterizzati da una lunghezza 
totale pari alla distanza fra i baricentri delle sezioni trasversali dei pannelli murari 
che delimitano la corrispondente apertura. L’elemento beam che schematizza la 
fascia, inoltre, si suppone posizionato nel piano verticale, in corrispondenza 
dell’asse baricentrico nella direzione di maggiore sviluppo della trave muraria e 
collegato all’estremità degli elementi maschio mediante bracci verticali 
infinitamente rigidi a flessione ed a taglio. 
 
3.3.2 Comportamento dinamico delle fasce 
La carenza di indagini approfondite sulle fasce rappresenta un limite nello 
sviluppo di un’analisi globale dell’edificio, in particolare si avverte la necessità di 
una base sperimentale che possa fornire un valido supporto alla modellazione 
delle fasce. In mancanza di tali basi, tuttavia, si ricorre ad analogie con i maschi 
murari. 
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Volendo studiare il comportamento delle fasce sulla base di analogie con i 
maschi, è necessario fare delle osservazioni preliminari: 
• l’asse delle fasce è orizzontale e parallelo all’orientamento dei letti, 
contrariamente al caso dei maschi murari; 
• la forza di compressione assiale dovuta ai soli carichi gravitazionali è 
orizzontale ed è solitamente molto scarsa; 
• la forza di compressione verticale, diretta perpendicolarmente ai letti di 
malta, è trascurabile poiché in generale le fasce si trovano sotto e sopra le 
aperture della parete.  
Le fasce hanno il compito di trasmettere le sollecitazioni fra i montanti e di 
mantenerli accoppiati. In particolare, la loro azione influenza positivamente la 
resistenza a pressoflessione dei maschi murari. Considerando un’azione di tipo 
sismico, idealizzabile mediante forze orizzontali applicate ai piani, lo stato di 
sollecitazione delle fasce è prevalentemente di taglio, come rappresentato in figura 
3.19. 
 
 
Figura 3.19 Stato di sollecitazione delle fasce. 
 
Si supponga che le fasce non riescano ad assolvere la loro funzione di 
accoppiamento: la conseguenza è l’instaurarsi immediato di un meccanismo di 
ribaltamento in cui la resistenza a pressoflessione dei maschi murari non può 
contare sull’ausilio delle fasce come si può vedere dalla figura 3.20. 
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Affinché le fasce possano assolvere alla loro funzione di elementi 
accoppianti, esse devono essere dotate di un’adeguata resistenza flessionale che 
deve impedire l’instaurarsi del meccanismo di ribaltamento. Tale resistenza è 
tanto maggiore quanto più le fasce risultano compresse secondo la direzione 
orizzontale. Come è già stato osservato, le fasce di per sé sono soggette a scarsi 
sforzi di compressione, sia verticalmente che orizzontalmente. La soluzione 
costruttiva, applicabile ad edifici di nuova costruzione, è, semplicemente, 
l’inserimento di cordoli in cemento armato. 
 
 
Figura 3.20 Ribaltamento della parete per mancanza di accoppiamento fra i maschi murari. 
 
Tali elementi strutturali, che vengono posti all’altezza dei piani in 
corrispondenza delle fasce, in primo luogo si oppongono fisicamente alla 
dilatazione orizzontale che consegue il fenomeno del ribaltamento, inoltre, 
contrastando questo spostamento, causano una compressione all’interno delle 
fasce stesse. Con la presenza di questa sollecitazione, nelle fasce aumenta la 
resistenza a flessione che ostacola ulteriormente il ribaltamento ed al loro interno 
si crea un meccanismo “a puntone inclinato” la cui azione sui montanti ne 
garantisce l’accoppiamento (figura 3.21).  
L’inserimento di cordoli in cemento armato risulta irrealizzabile nel caso 
in cui si debba intervenire su edifici esistenti, per essi ci si deve rivolgere verso 
interventi di altra natura, come l’inserimento di catene (cfr. 1.4.2), oppure 
attraverso una più moderna tecnica che è stata oggetto di studio in questa tesi: 
l’inserimento di rinforzi realizzati con strisce di materiale FRP. 
CAPITOLO 3                                                                                                                            IL METODO SAM 
81 
 
 
 
Figura 3.21 Funzione dei cordoli e conseguente meccanismo a puntone inclinato nelle fasce. 
 
In questa tesi si è voluto osservare come il rinforzo delle fasce tramite 
l’utilizzo di materiali FRP, faccia variare la risposta globale dell’edificio in 
termini di resistenza e duttilità. Per una trattazione completa in merito si vedano i 
capitoli 5 e 7 relativi rispettivamente a prove sperimentali realizzate su pannelli di 
muratura rinforzati con FRP e ai risultati ottenuti con il codice implementato. 
 
3.3.3 Meccanismi di rottura 
In analogia con il comportamento dei maschi murari, per le fasce è 
possibile elencare due modalità di collasso: 
• rottura per schiacciamento del puntone (analoga alla rottura per 
pressoflessione del maschio); 
• rottura per taglio. 
Nel caso di rottura per schiacciamento del puntone, le analogie con il 
comportamento dei maschi sono particolarmente evidenti. Questa tipologia di 
rottura avviene più comunemente quando si ha una scarsa compressione assiale, 
nel qual caso si verifica più facilmente l’inflessione delle fasce e di conseguenza 
le sezioni si parzializzano maggiormente ed il puntone si assottiglia fino a 
collassare per compressione. 
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In particolare per l’elemento fascia la rottura per pressoflessione 
sopraggiunge quando su una delle sue sezioni estreme della parte deformabile (i’ 
o j’) (figura 3.18), si raggiunge un momento flettente di valore pari a: 
@XY · A  e · E  ?  < · G · 22 · I1  <J · 3 K                              3.26 
dove D e t sono rispettivamente l’altezza e lo spessore dell’elemento fascia, in riferimento 
a quanto rappresentato in figura 3.22. 
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Figura 3.22 Fascia muraria sollecitata a taglio e compressione. 
 
Isolando il taglio massimo ed esplicitando il fattore di taglio αv , si ottiene: 
@  FG · 2A · <2H · I1  <J · 3 K  I · 2-> · <2K · I1  <J · 3 K                3.27 
Analizzando, invece, la resistenza a taglio delle fasce murarie, essa può 
dipendere dal tipo di muratura con cui sono realizzate. Nel caso in cui la muratura 
sia ben organizzata ed i conci abbiano una tessitura regolare, la resistenza a taglio 
è funzione dello sforzo di compressione, in modo particolare dello sforzo 
perpendicolare ai letti di malta, ma anche, con incidenza minore, della 
compressione parallela ai letti stessi. Visto che la fascia è un elemento 
generalmente poco compresso, la resistenza a taglio può risultare molto scarsa e 
dipendere principalmente dalla forza di coesione che possiede il legante utilizzato. 
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Se, d’altra parte, la muratura presenta una tessitura irregolare, il 
comportamento si presenta tendente all’isotropia, di conseguenza è possibile 
trattare la fascia semplicemente come un maschio murario ruotato di un angolo 
retto. 
Da quanto detto, l’elemento fascia raggiunge il collasso per taglio quando 
in una sezione della sua parte deformabile (da i’ a j’) si ha un valore del taglio pari 
a: 
@  0.9 ·  · 2 · U  V · <1  ->                                                                             3.28 
dove D rappresenta l’altezza della fascia, t rappresenta lo spessore, αv rappresenta 
il fattore di taglio, c e µ   rappresentano la coesione e il coefficiente d’attrito 
relative al materiale equivalente e derivano dalle procedure di omogeneizzazione. 
E’ necessario ricordare che il contributo fornito dal termine legato alla 
compressione assiale (µ  ·p) è esiguo se non addirittura nullo, perciò la resistenza a 
taglio delle fasce è prevalentemente affidata alla coesione presente nelle sezioni in 
cui fascia e maschi adiacenti si intersecano. 
 
 
Figura 3.23 Collegamento di una fascia con una coppia di maschi murari. 
 
Nel caso in cui le fasce murarie vengano rinforzate con materiali FRP la 
loro rottura sopraggiunge sempre per taglio esprimibile attraverso la relazione 
(3.28).  I rinforzi inseriti apportano dei benefici in termini di resistenza e duttilità 
che, sulla base di prove sperimentali eseguite su pannelli rinforzati, possono 
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essere presi in considerazione con valori più elevati della coesione del materiale 
muratura. 
 
3.3.4 Comportamento deformativo delle fasce murarie 
Nell’ambito del comportamento deformativo delle fasce murarie, la 
definizione di regole precise o di convenzioni è ancora più complicata: la 
mancanza di dati sperimentali costituisce un limite considerevole e rende 
impossibile un commento approfondito come è stato fatto per i maschi murari. 
Tale carenza risulta particolarmente svantaggiosa per metodi di analisi 
semplificata, quali il SAM, poiché l’utilizzo di modellazioni a macroelementi è 
particolarmente sensibile alle ipotesi sul comportamento deformativo degli 
elementi ed anche ad una loro minima variazione. 
Nel caso di risposta per presso-flessione delle fasce, si utilizza totalmente 
l’analogia col maschio murario: si suppone che, dopo una crescente 
parzializzazione della sezione della fascia, nella sezione in cui si raggiunge il 
momento ultimo si instauri un comportamento perfettamente plastico e si possa, 
così, introdurre una cerniera plastica. 
Per una risposta a taglio si preferisce tenere conto di un comportamento 
delle fasce più fragile di quello dei maschi. Introducendo un diagramma taglio-
spostamento come quello utilizzato per gli elementi maschio e rappresentato in 
figura 3.15 (b), per l’elemento fascia è possibile definire un diagramma come 
quello di figura 3.24, dove, come ascissa, è stata scelta ancora la deformazione 
tagliante γ (γ = θ - ϕ, con θ deformazione angolare dovuta a taglio e ϕ 
deformazione flessionale).  
In figura 3.24 è rappresentato un comportamento elastico fino al 
raggiungimento di Vu, seguito da un andamento perfettamente plastico-fragile. La 
fragilità è rappresentabile come un degrado di resistenza che interrompe il 
comportamento perfettamente plastico in corrispondenza di una data 
deformazione tagliante γ1 e abbatte la resistenza fino ad un valore uV⋅α . Dopo 
tale degrado il livello di resistenza permane fino al raggiungimento della 
deformazione tagliante γ2, in corrispondenza della quale si annulla. 
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Figura 3.24 Comportamento elastico
 
 L’introduzione di tale diagramma risulta molto utile in quanto permette di 
riprodurre comportamenti più o meno fragili, assegnando a priori i valori dei 
parametri α, γ1 e γ2. 
particolarmente fragile assumendo che 
figura 3.25; oppure, per riprodurre una maggiore duttilità, si può porre 
ottiene un diagramma 
plastico. 
Figura 3.25 Comportamento elasto
 
Sulla base delle prove sperimentali che hanno accompagnato le prime 
applicazioni del metodo SAM, è stato deciso che l’ipotesi più appropriata per il 
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-perfettamente plastico-fragile dell’elemento fascia.
Ad esempio, è possibile rappresentare un comportamento 
γ1 coincida con il limite elastico, come in 
che rappresenta un comportamento elastico 
 
-fragile dell’elemento fascia. 
 IL METODO SAM 
 
α = 1 e si 
– perfettamente 
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comportamento delle fasce, fosse quella di tipo elasto-fragile (come rappresentato 
in figura 3.25) dove si pone α = 0.25, γ1 coincidente con il limite elastico e con 
limite di deformabilità γ2 fissato allo stesso valore dei maschi murari: 0.005.  
 Si tratta di un’ipotesi decisamente cautelativa, motivata anche dalla 
mancanza di sufficienti riferimenti teorici e/o sperimentali. In questo modo, 
inoltre, ci si pone in sicurezza soprattutto nel caso di edifici a molti piani 
(comunque più di due): i maschi murari sono molto più snelli e, quindi, più 
soggetti al meccanismo di collasso per pressoflessione ed al cinematismo di 
ribaltamento, pertanto il ruolo di accoppiamento delle fasce risulta ancora più 
importante. 
 
3.4 Modellazione di strutture asimmetriche 
Nella definizione del modello strutturale due aspetti possono influire 
significativamente sui risultati finali dell’analisi statica non lineare, a maggior 
ragione nel caso in cui la struttura presenti asimmetria in pianta. Questi 
fondamentali aspetti sono: 
• le ipotesi sulla deformabilità dei solai; 
• la distribuzione delle masse adottata. 
 
3.4.1 Ipotesi di deformabilità dei solai 
Considerare una corretta deformabilità degli impalcati è fondamentale per 
eseguire una corretta analisi statica non lineare e, soprattutto, per ottenere 
dall’analisi risultati che siano il più possibile aderenti al comportamento reale 
della struttura. Nel caso in cui i solai possano essere considerati come diaframmi 
infinitamente rigidi nel piano è possibile una drastica riduzione dei gradi di libertà 
complessivi del modello, agevolando lo studio del comportamento dinamico della 
struttura. D’altra parte si sottolinea che tale ipotesi deve essere valutata con 
attenzione nel caso di edifici con una dimensione in pianta molto allungata o in 
presenza di significative aperture verticali. 
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Il ruolo che svolgono i solai, soprattutto per strutture in muratura per le 
quali è indispensabile il comportamento scatolare, risulta determinante ai fini 
della risposta ad azioni orizzontali. In particolare un solaio deve presentare: 
• sufficiente resistenza per cautelarsi contro eventuali danni indotti dalle 
forze di inerzia nell’orizzontamento. Edifici che presentano solai con 
elevate luci fra gli elementi verticali possono essere sollecitati durante 
l’azione sismica da azioni flettenti e di taglio tali da produrre deformazioni 
anelastiche nel diaframma. Tali deformazioni, generalmente non previste 
in fase di progetto, sono pericolose in quanto possono portare a 
comportamenti inaspettati del sistema globale. Un solaio può essere 
considerato sufficientemente resistente se è in grado di trasmettere agli 
elementi verticali le forze risultanti dall’analisi amplificate del 30%. 
(O.P.C.M. n.3274); 
• sufficiente rigidezza nel piano, tale da permettere al solaio di comportarsi 
da diaframma rigido. Questa condizione è auspicabile in quanto permette 
di ridistribuire le forze orizzontali proporzionalmente alle rigidezze degli 
elementi verticali e di utilizzare ipotesi semplificative nella modellazione. 
Infatti disporre di solai che possono essere considerati infinitamente rigidi 
nel loro piano è una della condizioni da verificare per assicurare la 
regolarità in pianta dell’edificio (O.P.C.M. n.3274) e rende lecito 
considerare masse e momenti d’inerzia di ciascun orizzontamento 
concentrati nel centro di massa, riducendo a tre i gradi di libertà per piano 
(due traslazioni e una rotazione attorno all’asse verticale). 
Generalmente un diaframma, modellato con la sua reale deformabilità nel 
piano, può essere considerato rigido se: gli spostamenti orizzontali calcolati 
durante un’analisi sismica non superano quelli ottenuti nella medesima analisi 
supponendo un diaframma rigido, di una quantità superiore del 10% il valore 
assoluto degli spostamenti corrispondenti. Qualora non risulti ammissibile 
l’ipotesi di sufficiente rigidezza è necessario, per l’analisi sismica, modellare il 
diaframma con la sua reale rigidezza. 
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La valutazione della rigidezza dei solai può essere effettuata in modo 
accurato analizzandola con il metodo degli elementi finiti in cui il solaio viene 
modellato tramite elementi a stato piano di sforzo (di tipo membrana). Stabilite le 
caratteristiche meccaniche e geometriche dell’elemento membrana si può 
procedere alla verifica della sua rigidezza. 
Oltre ad utilizzare gli elementi finiti secondo la procedura descritta, è 
possibile, per la stima della rigidezza dell’impalcato, ricorrere a metodi 
semplificati in cui il solaio viene sostituito da bielle equivalenti. Il Metodo SAM, 
implementato in questa sede e di cui si parlerà nel prossimo capitolo, fa ricorso ad 
una schematizzazione dei solai di questo tipo (figura 3.26). 
 
 
Figura 3.26 Modellazione dei solai: schema a bielle equivalenti degli impalcati. 
 
In particolare per definire le caratteristiche delle bielle si calcola la 
rigidezza elastica laterale del solaio Ksol con la seguente formula approssimata che 
dipende dalle caratteristiche geometriche del solaio: 
fgh  1ij12 · kl · m  in · ol
                                                                            3.29 
elemento biella
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dove L' è la dimensione del solaio in direzione ortogonale a quella di ingresso del 
sisma, J è il momento d’inerzia della sezione, As è l’area di taglio e, per solai in 
latero-cemento, Ec e Gc sono, rispettivamente, il modulo elastico longitudinale ed 
il modulo elastico a taglio del calcestruzzo. 
Nota la rigidezza Ksol, la si eguaglia alla rigidezza assiale elastica della 
biella equivalente Kb (nel caso di solai approssimativamente quadrati) supposta 
vincolata al solaio con cerniere al fine di evitare la trasmissione di momenti: 
f^  k^ · n^i^                                                                                                       3.30 
dove, Ab è l’area della sezione della biella, Eb è il modulo elastico longitudinale 
del materiale di cui è costituita la biella, Lb è la lunghezza della biella. 
Dall’uguaglianza tra Ksol e Kb si ottiene un’equazione lineare nell’incognita Ab che 
viene facilmente risolta. 
 
3.4.2 Ipotesi sulla distribuzione di massa ai piani 
Il problema della distribuzione spaziale della massa assume particolare 
rilevanza nei problemi di analisi sismica in quanto la matrice delle masse 
corrispondente all’istante del sisma non è nota a priori, dato che le masse 
pertinenti sono in parte variabili. 
Inoltre, a parità di matrice di rigidezza e di quantità di massa, la 
distribuzione spaziale di quest’ultima ha una considerevole importanza in virtù del 
fatto che da essa dipendono i modi di vibrazione della struttura, in particolare il 
periodo proprio di ogni modo di vibrare e la sua forma. A titolo esemplificativo si 
consideri la figura 3.27 in cui sono illustrati due sistemi: uno avente massa 
distribuita (figura 3.27 (a)) e uno avente massa concentrata (figura 3.27 (b)). Tali 
distribuzioni di massa di piano sono inerzialmente equivalenti nel caso in cui 
siano equivalenti sia le loro inerzie traslazionali (3.31) sia quelle rotazionali 
(3.32). 
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Figura 3.27 Possibili distribuzioni di massa al piano: sistema continuo (a); ipotesi di impalcato 
infinitamente rigido (b); impalcato flessibile (c). 
 
?g  p q, r4ns                                                                                       3.31 
tu  p q, r · 4G4ns                                                                                   3.32 
Una volta determinate le caratteristiche inerziali del sistema è possibile 
determinare i momenti riferiti al centro di rigidezza (indicato con la lettera K) 
tramite la relazione: 
tv  tu  ?g · EG                                                                                          3.33 
Nel caso di un sistema con massa uniformemente distribuita e densità 
areale ρ(x,y), l’inerzia polare del deriva dalla particolarizzazione delle (3.31) e 
(3.32) e vale: 
?g  q ·  · R                                                                                                  3.34 
tu  ?g12 · G  RG                                                                                      3.35 
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dove a e b rappresentano le dimensioni dell’impalcato. 
Per un sistema con quattro masse concentrate alle estremità dell’impalcato, 
a parità di massa totale Mtot, l’inerzia polare IM del sistema vale invece: 
tuw  x  · 4Gyz{ 
?g4 · G  RG                                                            3.36 
E’ importante osservare che, nel caso di strutture asimmetriche in pianta, 
l’inerzia traslazionale e quella rotazionale per una distribuzione di massa 
concentrata differiscono considerevolmente dalle stesse inerzie calcolate nel caso 
in cui si consideri la massa uniformemente distribuita su tutto l’impalcato. Tale 
differenza può al contrario ridursi di molto fino a diventare trascurabile per 
sistemi discreti caratterizzati da un sufficiente numero di nodi (si veda per 
esempio la figura 3.27 (c)). In quest’ultimo caso, ove viene a mancare l’ipotesi di 
impalcato infinitamente rigido, il modello deve necessariamente considerare tutti i 
gradi di libertà dinamicamente significativi del problema, che possono 
corrispondere a tutti o solo alcuni gradi di libertà associati ai nodi del telaio 
modellante. Procedendo in tal modo, le masse di ciascun piano vengono assegnate 
a ciascun nodo in base alla propria area d’influenza. Se l’obiettivo è quello di 
riprodurre, attraverso il modello, la distribuzione originaria (continua) di massa, 
bisogna considerare che l’errore commesso nel passaggio dal sistema a massa 
distribuita a quello a masse concentrate nei nodi, è tanto maggiore quanto più è 
rado il reticolo di elementi resistenti (numero di nodi minore). 
Sebbene, infatti, sia sempre possibile, attraverso la discretizzazione delle 
masse, ottenere dei sistemi con la stessa inerzia traslazionale, la differenza delle 
inerzie rotazionali di tali sistemi rispetto al centro di massa M può essere anche 
sensibile e solo parzialmente attenuata dal considerare i momenti polari d’inerzia 
riferiti al centro delle rigidezze K tramite la (3.33). Tale differenza è evidente nei 
due casi estremi illustrati in figura 3.28 in cui per semplicità è stato considerato un 
sistema con eccentricità delle sole rigidezze. 
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Figura 3.28 Esempi di sistemi con inerzia polare differente. 
 
Nella formulazione del Metodo Sam, considerando che per strutture in 
muratura una considerevole parte della massa strutturale è collocata sul perimetro 
in corrispondenza delle pareti esterne, l’area d’influenza associata alla massa del 
nodo i-esimo di ciascun solaio, è quella indicata in figura 3.29, anche in virtù del 
fatto che se le pareti portanti esterne hanno una disposizione abbastanza regolare, 
la loro presenza compensa parzialmente eventuali asimmetrie nelle distribuzione 
di massa relativa all’impalcato. 
 
Figura 3.29 Metodo Sam: area di influenza del nodo nel caso di strutture in muratura portante. 
 
3.4.3 Effetti della distribuzione di massa: eccentricità 
Nel caso in cui la massa variabile, cioè la massa associata ai carichi 
variabili gravanti sulla struttura, sia una quota parte notevole della massa totale, è 
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necessario fare più analisi modali con diversi livelli di massa e diverse 
configurazioni nella sua distribuzione. Non è corretto, in genere, limitarsi al caso 
in cui la massa sia massima ed equidistribuita, poiché masse eccentriche 
potrebbero generare conseguenze dannose per alcuni elementi strutturali. Infatti, 
come già si è avuto modo di notare (cfr. 1.3), un problema di particolare 
importanza nell’analisi sismica di strutture consiste nella stima dell’eccentricità 
del centro di massa (G) rispetto al centro di rigidezza (K): una variazione nella 
distribuzione delle masse tale da esaltare questa eccentricità, potrebbe portare ad 
una serie di effetti dinamici che, a loro volta, potrebbero sollecitare con 
particolare veemenza alcuni elementi strutturali. 
In pratica l’eccentricità è responsabile di effetti torsionali aggiuntivi che 
possono risultare estremamente pericolosi per la struttura, specialmente se questa 
è caratterizzata da una modesta rigidezza torsionale. In particolare si possono 
distinguere due tipi di eccentricità: 
• eccentricità propria (inherent eccentricity o eccentricità strutturale), è 
legata alla natura della disposizione in pianta degli elementi strutturali 
nella situazione tipica di progetto dei carichi permanenti. Si noti che una 
struttura può risultare inerentemente eccentrica nonostante abbia una 
forma simmetrica e le masse permanenti uniformemente distribuite. Basta, 
infatti, che non siano simmetriche le strutture resistenti per avare di fatto 
un comportamento eccentrico; 
• eccentricità imprevista (accidental eccentricity o eccentricità accidentale), 
è legata ad una serie di fattori tra cui: la componente rotazionale del 
movimento del terreno attorno ad un asse verticale, imprevedibili 
differenze fra i valori calcolati e quelli reali delle rigidezze, imprevedibili 
differenze a sfavore di sicurezza nelle distribuzioni delle masse dei carichi 
permanenti e dei carichi variabili. Inoltre, nell’applicazione pratica 
dell’eccentricità imprevista, è di fondamentale importanza l’ipotesi di 
piano rigido, in quanto consente di considerare soltanto l’effetto globale, 
cioè il momento torcente, senza che la reale collocazione della massa porti 
a risultati diversi. Infatti se il piano è assimilabile a rigido la massa 
eccentrica trasferirà, tramite esso, la sua azione torcente a tutta la struttura 
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senza che vi siano apprezzabili effetti locali; viceversa se il piano non è 
rigido è evidente che una diversa distribuzione di massa eccentrica porta a 
modi diversi ed a effetti locali diversi. 
Alla luce di quanto visto fin’ora, al fine di tenere in considerazione 
l’effetto dell’eccentricità propria, la procedura utilizzata nella formulazione del 
Metodo SAM, si basa sulla trasformazione dei carichi permanenti in masse 
lasciando che siano le masse ai nodi localizzati in corrispondenza degli impalcati 
a simulare il corretto centro delle masse stesse, nonché il corretto momento 
d’inerzia proprio della struttura.  
Per ciò che riguarda l’eccentricità imprevista, essa è fissata nei vari codici 
normativi al valore del 5% della dimensione della struttura in direzione normale 
alla direzione d’ingresso del sisma. In particolare le norme richiedono di spostare 
il centro di massa di una quantità pari a L/20 sia in un verso che nell’altro. Poiché 
il ragionamento deve essere ripetuto per le due direzioni ortogonali, si generano 4 
possibili configurazioni limite, nelle quali il centro di massa viene spostato in 
quattro diverse posizioni. 
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4 L’ANALISI DI PUSHOVER NELLA PROGETTAZIONE 
ANTISISMICA 
 
In questo capitolo verrà descritta la teoria alla base dell’analisi statica non 
lineare denominata Pushover Analysis, implementata tramite il codice Matlab nel 
lavoro svolto in questa tesi. 
In particolare la capacità complessiva della struttura di sostenere le azioni 
sismiche può essere descritta dal comportamento della stessa sottoposta ad un 
sistema di forze statiche equivalenti incrementale fino al raggiungimento del 
collasso, inteso come incapacità di continuare a sostenere i carichi verticali. 
Analisi Pushover significa “analisi di spinta”, intendendo appunto per 
“spinta” l’applicazione di una distribuzione di forze orizzontali che vengono 
progressivamente incrementate. Il sistema di forze in questione deve simulare nel 
modo più realistico possibile gli effetti di inerzia prodotti dal sisma nel piano 
orizzontale. Tali effetti, a loro volta, dipendono dalla risposta stessa della 
struttura, per cui il sistema di forze applicato alla struttura dovrebbe cambiare 
durante l’analisi per fornire un adattamento della distribuzione di forze al livello 
di danneggiamento della struttura (pushover adattivo). 
La capacità di una struttura di sostenere le azioni sismiche è rappresentata 
mediante una curva, detta curva di capacità, che ha come grandezze di riferimento 
il taglio alla base e lo spostamento di un punto di controllo dell’edificio. Il punto 
di controllo generalmente è scelto come punto più alto della struttura, per esempio 
coincidente con il baricentro dell’impalcato di copertura. La curva di capacità è 
quindi una caratteristica intrinseca della struttura che non dipende dall’input 
sismico e verrà utilizzata per verificare l’idoneità antisismica della struttura. 
Infatti, la curva di capacità può essere vista come un mezzo per ridurre una 
risposta complessa di un sistema a molti gradi di libertà, ad un legame tipico di un 
oscillatore non lineare ad un grado di libertà. In tal modo viene reso possibile un 
diretto confronto con la domanda sismica rappresentata in termini di spettro di 
risposta. La domanda sismica, o domanda di spostamento (target displacement), 
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rappresenta lo spostamento che la struttura è chiamata a sostenere secondo l’input 
sismico al quale essa è sottoposta. 
Nell’ambito della progettazione antisismica lo scopo principale dell’analisi 
statica non lineare, secondo gli standard dei nuovi codici normativi europei ed 
internazionali, è quello di evitare analisi dinamiche, computazionalmente molto 
onerose e di non facile esecuzione, attraverso la formulazione di una procedura in 
grado di riprodurne i risultati in modo sufficientemente rappresentativo, che 
permetta di cogliere gli aspetti principali del comportamento dinamico di una 
struttura. 
Indiscutibilmente l’analisi dinamica non lineare, nella quale un modello 
della struttura viene sottoposto ad un terremoto naturale o artificiale, costituisce il 
metodo più accurato per la valutazione della risposta all’azione sismica. Tuttavia 
non fornisce uno strumento agile e di facile utilizzo nella normale progettazione e 
viene quindi impiegato solo in casi particolari che richiedono l’intervento di 
progettisti specializzati. La principale motivazione di questa complessità risiede, 
senza dubbio, nella necessità di definire un insieme di accelerogrammi 
significativi, compatibili cioè con il rischio sismico specifico per il sito. Si tratta, 
infatti, di un’operazione che richiede adeguate conoscenze ed esperienza, anche a 
causa delle insufficienze e delle carenze dei codici di progettazione a questo 
riguardo, sia nella guida alla creazione di accelerogrammi spettro-compatibili sia 
nella guida alla scelta di terremoti reali rappresentativi. In secondo luogo, 
nonostante il consistente sviluppo degli strumenti di calcolo cui si è assistito negli 
ultimi anni, un’analisi dinamica non lineare rimane assai dispendiosa dal punto di 
vista computazionale, soprattutto, quando si impieghi una più accurata 
modellazione ad inelasticità distribuita. Questo problema diventa evidentemente 
ancor più significativo se si considera che le analisi devono essere ripetute per un 
numero elevato di volte in modo da garantire una validità di tipo probabilistico 
alle previsioni, ma anche a causa dell’iteratività propria di ogni procedimento di 
progettazione dovuta agli errori di modellazione. 
Infine, anche laddove siano disponibili l’esperienza e le risorse necessarie, 
è spesso il caso di realizzare analisi preliminari più semplici in modo da rendere 
possibile un primo controllo del modello, essendo gli errori derivanti da un’errata 
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definizione di quest’ultimo, difficilmente riscontrabili attraverso un’analisi 
dinamica. 
Per chiarire brevemente il senso di un’analisi Pushover e metterne in luce 
l’applicabilità, sia nella sua veste convenzionale che adattiva, si considerino i 
risultati di un’analisi dinamica incrementale non lineare (Incremental Dynamic 
Analysis o IDA, Mwafy et al, 2000), su un sistema MDOF sollecitato al piede da 
un’accelerazione del terreno, simulata numericamente e scalata rispetto a 
differenti valori di PGA. Si osserva che il comportamento strutturale in termini di 
massima risposta (carico-spostamento, momento-curvatura etc.), per ognuna di 
esse, può sintetizzarsi attraverso una curva non lineare, come illustrato in figura 
4.1, assimilabile alla Curva di Capacità di un’analisi Pushover tramite la quale 
viene rappresentata la risposta monotonica di una struttura sollecitata da carichi 
laterali. 
 
 
Figura 4.1 Schema esemplificativo del legame fra Analisi Dinamica e Analisi Pushover. 
 
 Quelle appena elencate costituiscono ragioni rilevanti per l’utilizzo e lo 
sviluppo delle procedure di analisi statica non lineare, incluse in tutti i principali 
codici di progettazione, come l’EuroCodice-8 (2001), l’ATC-40 (1996) o il 
FEMA-356 (2000). Tali codici, seppur diversi tra loro, combinano tutti un’analisi 
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di Pushover della struttura con uno studio dello Spettro di Risposta di un sistema 
ad un solo grado di libertà equivalente alla struttura.  
Secondo i codici di progettazione menzionati per analisi di Pushover 
s’intende, come visto, una procedura costituita dalla soluzione iterativa 
incrementale delle equazioni di equilibrio statico corrispondenti ad un modello 
strutturale non lineare, soggetto ad un sistema di forze laterali di forma costante, 
la cui intensità viene gradualmente e monotonicamente aumentata fino al 
raggiungimento delle condizioni ultime. Ad ogni incremento di carico, viene 
valutata la resistenza strutturale e la matrice di rigidezza viene aggiornata, 
conformemente al conseguimento della convergenza proseguendo fino al 
raggiungimento dello stato limite di danneggiamento predefinito o fino al collasso 
della struttura. Poiché a tale sistema di forze è affidato il compito di riprodurre gli 
effetti di un terremoto, è evidente come dalle caratteristiche della distribuzione 
adottata, dipenda la validità dell’intera analisi. A questo proposito è necessario 
rilevare fin d’ora che la forma di quasi tutti i profili dei carichi laterali riportati nei 
codici di progettazione e descritti nel corso del presente capitolo, è fissata e non 
varia durante l’analisi. Questa caratteristica rappresenta una delle maggiori 
limitazioni per le procedure statiche non lineari, a causa del fatto che, invece, la 
reale distribuzione delle forze inerziali sull’edificio cambia continuamente nel 
corso di un evento sismico, sia per il contributo dei modi di vibrare superiori sia 
per il degrado strutturale che di fatto provoca la perdita della forma del modo di 
vibrazione originariamente considerato soprattutto se la struttura presenta 
irregolarità in pianta e/o in elevazione. Alla luce di tali considerazioni si sottolinea 
fin da ora come l’analisi Pushover adattiva cerchi di colmare, almeno in parte, tale 
limitazione attraverso una evoluzione del vettore delle forze sismiche, in grado di 
simulare l’evoluzione delle caratteristiche di strutture in muratura, in particolare 
nei casi di asimmetria in pianta, che influenzano la risposta dinamica di un 
sistema strutturale. 
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4.1 L’analisi di Pushover 
Sebbene i primi metodi di analisi statica non lineare abbiano visto la luce già 
attorno alla metà degli anni ‘70, soltanto di recente hanno ottenuto la giusta 
importanza con il loro inserimento nei principali codici di progettazione 
antisismica, tra cui i già citati EuroCodice-8, ATC-40 e FEMA-356, dei quali, nei 
prossimi paragrafi, si ripercorreranno, seppure sommariamente, le linee guida in 
quest’ambito. 
L’ipotesi primaria su cui si fondano è che il comportamento di un sistema 
a più gradi di libertà che rappresenta la struttura reale (MDOF - Multi Degree of 
Freedom System), soggetto ad una sollecitazione sismica, possa essere valutato 
attraverso lo studio della risposta di un oscillatore ad un solo grado di libertà 
(SDOF - Single Degree of Freedom System). Le caratteristiche di tale modello 
SDOF equivalente vengono determinate attraverso la generazione di una relazione 
globale forza-spostamento, ottenuta mediante una analisi di Pushover, applicando 
al sistema MDOF una prestabilita distribuzione di carichi laterali. 
In letteratura esistono numerose pubblicazioni relative a limiti, vantaggi e  
svantaggi di un’analisi Pushover (si veda, ad esempio, [57]): il metodo presenta 
diversi aspetti discutibili poiché necessita di calcoli non lineari e allo stesso tempo 
introduce ipotesi semplificative abbastanza rilevanti sul comportamento 
strutturale. Questo induce a pensare che i vantaggi ottenuti attraverso l’impiego di 
calcoli non lineari vengano perduti per via delle semplificazioni introdotte. 
Un’analisi Pushover convenzionale permette di controllare il 
comportamento della struttura portando all’esasperazione l’intensità delle forze 
corrispondenti ad un modo di vibrare (solitamente il più significativo), per poter 
valutare l’effettiva capacità di redistribuzione plastica e l’effettiva duttilità della 
struttura, relativamente al modo di vibrare considerato. Una volta individuato il  
modo di vibrare reputato significativo per la struttura, il metodo parte dall’ipotesi 
che le sollecitazioni sismiche che agiscono sulla struttura mantengano, dirante 
tutta l’analisi, essenzialmente la forma del modo ipotizzato come dominante. 
Questa ipotesi è correttamente applicabile a strutture regolari che presentano modi 
realmente dominanti, mentre può portare a significativi errori nel caso di strutture 
non regolari.  
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In un lavoro del 1998 (si veda [28]) nel discutere del confronto tra i 
risultati ottenuti con il metodo Pushover e quelli ottenuti con un’analisi Time 
History, veniva asserito: “Comunque al momento il metodo è ristretto all’analisi 
planare di edifici vibranti in maniera prevalente secondo il modo fondamentale. 
Se gli effetti dei modi più alti sono importanti, l’analisi Pushover può sottostimare 
alcune quantità che caratterizzano la risposta, specialmente nella parte superiore 
della struttura. Problemi addizionali (per esempio la combinazione dell’influenza 
del carico in due direzioni ortogonali, la sottostima della risposta sul lato rigido a 
causa di effetti torsionali dinamici) devono ancora essere risolti prima che il 
metodo possa essere esteso all’analisi di modelli tridimensionali di edifici 
asimmetrici”. Lo stesso EuroCodice-8, nella versione di marzo 2005, chiarisce 
che “l’analisi Pushover può sottostimare significativamente le deformazioni sul 
lato rigido di una struttura torsionalmente flessibile, ovvero di una struttura con 
primo modo prevalentemente torsionale. Per lato rigido si intende la parete esterna 
avente direzione coincidente con quella di ingresso del sisma che sviluppa gli 
spostamenti minori. La sottostima delle deformazioni sul lato rigido sopraggiunge 
anche nel caso di una struttura con secondo modo di vibrare prevalentemente 
torsionale. In questi casi gli spostamenti sul lato rigido devono essere incrementati 
in relazione agli spostamenti della corrispondente struttura torsionalmente 
bilanciata”.  
 
4.1.1 Distribuzione laterale dei carichi 
Come si è già detto, l’analisi di Pushover consiste nell’esame della 
struttura sottoposta ai carichi verticali e ad un sistema di forze laterali, al crescere 
delle quali aumenta monotonicamente lo spostamento orizzontale di un punto di 
controllo della struttura (posto tipicamente in sommità dell’edificio), fino al 
raggiungimento delle condizioni ultime. In altre parole, la struttura viene caricata 
orizzontalmente applicando forze d’inerzia distribuite secondo la forma del modo 
reputato come significativo per la struttura stessa. A seguire i carichi orizzontali 
vengono amplificati di un fattore moltiplicativo comune sino a portare la struttura 
al collasso (attraverso il raggiungimento di una labilità) o a raggiungere un certo 
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livello di spostamento, maggiore di quello atteso: in figura 4.2 ad esempio, è 
riportato uno schema di analisi Pushover convenzionale con distribuzione 
triangolare dei carichi laterali. 
 
 
Figura 4.2 Distribuzione laterale dei carichi: cicli di carico in un’analisi Pushover convenzionale. 
 
Per rappresentare il comportamento non lineare della struttura, viene 
considerato un punto di controllo della stessa come rappresentativo, in modo da 
costruire un curva carico-spostamento (non lineare), dove il carico è dato dal 
taglio al piede, ovvero dalla risultante delle forze applicate ai piani. Ovviamente, 
data la variabile distribuzione delle crisi negli elementi della struttura, a differenti 
punti della stessa corrispondono, in generale, differenti curve non lineari; 
generalmente si considera come punto più rappresentativo il punto corrispondente 
al baricentro dell’ultimo piano dell’edificio.  
Ricavata la Curva di Capacità dell’edifico, questa viene trasformata in una 
bilineare equivalente, imponendo che le aree dei due grafici (effettivo e bilineare) 
siano identiche, ovvero imponendo che l’energia dissipata dal sistema non lineare 
sia identica a quella dissipata dal sistema bilineare elastico-perfettamente plastico. 
Altre formulazioni non presumono una curva bilineare elastica-perfettamente 
plastica ma solo bilineare (a differenza di quanto proposto nell’EuroCodice-8 e 
nell’O.P.C.M. n.3274), e valutano il massimo spostamento dell’oscillatore elasto-
plastico mediante l’integrazione delle equazioni del moto o mediante spettri di 
risposta di progetto (si veda, ad esempio, [18]). 
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EUROCODICE-8, O.P.C.M. n.3274 
L’EuroCodice-8 prescrive di imporre alla struttura almeno due distinte 
distribuzioni di forze orizzontali applicate ai baricentri delle masse di ciascun 
piano, che durante l’analisi mantengono invariati i rapporti tra di esse: 
• una distribuzione proporzionale alla deformata del primo modo di vibrare; 
• una distribuzione uniforme. 
Queste due distribuzioni permettono di tenere in considerazione, seppur in 
modo approssimativo, il cambiamento delle caratteristiche della risposta 
strutturale al crescere del livello deformativo. In particolare, la prima 
distribuzione di forze è in relazione al comportamento della struttura nella fase 
elastica dominata dal primo modo di vibrare, mentre la seconda è in relazione al 
comportamento della struttura nella fase anelastica. 
La risposta strutturale al sistema di carichi applicato viene descritta dalla 
cosiddetta Curva di Capacità (figura 4.3) che rappresenta la relazione tra il taglio 
alla base della struttura e lo spostamento in sommità della stessa. 
 
 
Figura 4.3 Esempio di Curva di Capacità (o Curva di Pushover). 
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Per entrambe le distribuzioni di forze, questa relazione, ottenuta per il 
sistema MDOF, viene convertita nella rappresentazione equivalente SDOF ad un 
solo grado di libertà, come verrà descritto in seguito. In fase di verifica poi, 
l’EuroCodice-8 prescrive di scegliere, per ciascun elemento strutturale, la 
distribuzione che genera il caso più sfavorevole. 
FEMA-356 
Nelle linee guida qui presentate si ritrovano disposizioni in qualche modo 
analoghe a quelle appena viste per l’EuroCodice-8. In particolare si richiede di 
studiare la struttura sottoposta ad una prima distribuzione di forze orizzontali 
scelta tra: 
• una distribuzione proporzionale alla deformata del primo modo di vibrare 
(limitata al caso in cui la massa attivata da questo sia almeno il 75% di 
quella complessiva); 
• una distribuzione denominata code distribution, dipendente dal periodo 
della struttura e variabile tra una distribuzione triangolare per periodi 
minori di 0.5 secondi ed una parabolica per periodi maggiori di 2.5 
secondi (limitata anch’essa al caso in cui la massa attivata dal primo modo 
di vibrare sia almeno il 75% di quella complessiva); 
• una distribuzione ottenuta mediante una combinazione col metodo SRSS 
delle deformate relative ai modi di vibrare la cui somma attiva almeno il 
90% della massa complessiva dell’edificio, che deve essere impiegata nel 
caso in cui il periodo fondamentale sia superiore ad un secondo. 
Inoltre è previsto che alla struttura sia applicato un secondo vettore di 
forze che deve invece essere selezionato tra: 
• una distribuzione uniforme; 
• una distribuzione adattiva (adaptive distribution) variabile durante 
l’analisi in base alle caratteristiche della struttura deformata. 
Anche nelle FEMA-356 per le due distribuzioni di forze adottate si 
richiede di procedere separatamente, valutando la relazione tra taglio alla base e 
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spostamento in sommità e successivamente le diverse caratteristiche della risposta 
strutturale. 
ATC-40 
In questo codice infine si prescrive un vettore di forze laterali scelto tra le 
seguenti opzioni: 
• una distribuzione proporzionale alla deformata del primo modo di vibrare; 
• una forza concentrata applicata sulla sommità dell’edificio; 
• la code distribution già vista nelle FEMA-356; 
• la adaptive distribution anch’essa già vista nelle FEMA-356. 
Nel documento si raccomanda, comunque, l’utilizzo della distribuzione 
proporzionale alla deformata del primo modo, in particolare nel caso di strutture il 
cui periodo fondamentale sia minore di un secondo. Nel caso di periodi superiori 
viene invece suggerito l’impiego di procedure di Pushover che considerano i modi 
superiori ed in particolare il metodo MPA di cui si parlerà in seguito. 
 
4.1.2 Trasformazione di un sistema MDOF in un sistema ad un solo grado 
di libertà – SDOF 
Nota la relazione tra il taglio alla base della struttura e lo spostamento in 
sommità con cui viene descritto il comportamento globale del sistema MDOF, le 
procedure descritte nei tre codici di progettazione considerati fino ad ora, 
prevedono che la relazione trovata venga trasformata in quella del sistema SDOF 
equivalente, per il quale verrà stimata la richiesta sismica.  
EUROCODICE-8, O.P.C.M. n.3274 
Il procedimento di trasformazione è basato sulle ipotesi che il 
comportamento dinamico del modello MDOF sia condizionato dal solo modo di 
vibrare fondamentale e che la deformata relativa a tale modo di vibrare sia 
costante, indipendentemente dal grado di deformazione della struttura. Prima di 
passare alla disamina di quanto prescritto dai recenti codici di calcolo può essere 
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utile chiarire il concetto di massa modale effettiva in quanto è uno dei concetti 
fondamentali sui quali si basa l’analisi Pushover.  
Si definisce massa modale effettiva associata al modo di vibrare n la 
quantità: 
   ·   	 
                                                                                      	4.1
 
dove: 
                                                                                                                 	4.2
 
   ·  ·                                                                                      	4.3
 
   ·  ·                                                                                  	4.4
 
 Si definisce, inoltre, altezza modale effettiva associata al modo di vibrare n 
la quantità: 
  ∑  ·  · ∑  ·                                                                             	4.5
 
Queste quantità possiedono un significato fisico ben preciso. Per chiarirlo 
si consideri il taglio agente alla base della struttura investita dal sisma: 
"#	$
   ·  · %	$
  "#&'	$
 · %	$
   · %	$
                        	4.6
 
dove "#&'	$
  è il taglio modale statico (ottenibile mediante un’analisi statica) 
agente alla base della struttura e %	$
  )	$
 · *	$
   è la pseudo-
accelerazione.  
Si osserva l’analogia che esiste fra questa espressione e l’espressione che 
esprime il taglio alla base per un sistema SDOF. Infatti per quest’ultimo si ha: 
"#	$
  +&	$
   · %	$
                                                                                	4.7
 
Con riferimento alla figura 4.4, è chiaro ora che la massa modale effettiva 
Mn* di un sistema MDOF, relativa all’n-esimo modo di vibrare, rappresenta 
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l’aliquota della massa totale del sistema effettivamente eccitata secondo il 
corrispondente modo di vibrare n-esimo; si nota, d’altra parte, come sia verificata 
la condizione secondo la quale la somma delle masse modali effettive legate a 
tutti gli N modi di vibrare della struttura, sarà pari alla somma delle masse 
concentrate ai piani, in corrispondenza, cioè, dei gradi di libertà del sistema. 
-   - 

                                                                                                	4.8
 
 
 
Figura 4.4 Forze statiche equivalenti e taglio alla base relativi all’n-esimo modo di vibrare (a);  
sistema SDOF costituito dalla massa effettiva Mn* e dall’altezza effettiva hn*(b). 
 
Pertanto si può pensare di riferire Mn* alla massa concentrata di un sistema 
SDOF posta alla quota hn* ottenendo cosi il momento flettente alla base del 
sistema MDOF: 
#	$
  #&' · %	$
   · %	$
                                                            	4.9
 
 
(a) (b) 
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essendo per il sistema SDOF: 
#	$
   · %	$
                                                                                          	4.10
 
In tal caso è verificata la condizione secondo la quale la somma dei 
prodotti delle masse modali effettive per le corrispondenti altezze modali effettive, 
sia pari alla somma dei prodotti delle masse concentrate ai piani per le rispettive 
altezze dal piano di fondazione, cioè: 
-  ·   -  · 

                                                                              	4.11
 
Indicando con    il vettore rappresentativo del primo modo di vibrare 
della struttura ad N impalcati (N gradi di libertà) normalizzato al valore unitario 
della componente relativa al punto di controllo e con [M] la matrice delle masse, 
si definisce il coefficiente di partecipazione Γ1 relativo al primo modo, il seguente 
coefficiente: 
Γ   ·  ·  ·  ·   ∑  · ∑  ·   ∑  ·                     	4.12
 
dove m* indica la massa del sistema equivalente SDOF. 
Considerando l’equazione del moto di un sistema MDOF relativa al primo 
modo di vibrare risulta che le masse del sistema stesso oscillano in fase tra loro, 
per cui possono essere associate ad un sistema SDOF caratterizzato dalla presenza 
di un coefficiente moltiplicativo dell’accelerazione che è appunto il fattore di 
partecipazione del modo in esame. Per quanto detto risulta che in campo elastico, 
la forza F* e lo spostamento D* relativi al sistema SDOF, possono ottenersi 
scalando i valori del taglio alla base V e dello spostamento in sommità D, relativi 
al sistema MDOF, in particolare dalle relazioni: 
*  *Γ                                                                                                             	4.13
 
2  "Γ                                                                                                             	4.14
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La curva (F* − D*) del sistema SDOF deve essere a questo punto 
idealizzata utilizzando il principio d’uguaglianza dell’energia di deformazione, 
rendendo, cioè, uguali le aree sottese da un diagramma bilineare elastico 
perfettamente plastico e da quello reale (figura 4.5), arrestati in corrispondenza 
dello spostamento: 
*3  *3Γ                                                                                                        	4.15
 
dove con Dm si è indicato lo spostamento del sistema MDOF per cui si ha la 
formazione di un meccanismo plastico, ovvero lo spostamento relativo al punto in 
cui il numero delle cerniere plastiche è tale da rendere la struttura labile. 
 
 
Figura 4.5 Principio di uguaglianza delle energie di deformazione. 
 
Le coordinate del punto di snervamento si ottengono a questo punto dalle 
relazioni: 
24  "5Γ                                                                                                            	4.16
 
*4  2 · 6*3 7 8324 9                                                                               	4.17
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dove Vu rappresenta il taglio massimo alla base che l’edificio può assorbire, vale a 
dire quello corrispondente allo spostamento *3  , mentre 83  rappresenta 
l’energia di deformazione relativa alla curva reale. 
Il periodo elastico del sistema bilineare equivalente è dato infine 
dall’espressione: 
:  2 · ; · < · *424                                                                                  	4.18
 
FEMA-356 
Il procedimento di trasformazione nel sistema equivalente SDOF descritto 
qui è per molti aspetti simile a quello appena visto per l’EuroCodice-8. In 
particolare l’ipotesi fondamentale è ancora quella che il comportamento del 
sistema MDOF sia dominato dal primo modo di vibrare, pertanto la forza F* e lo 
spostamento D* del sistema SDOF sono determinabili attraverso le relazioni 
(4.13) e (4.14). 
La curva (F* − D*) così ottenuta viene sostituita con una relazione di tipo 
bilineare, dove la pendenza del ramo iniziale è definita da => , calcolata come 
valore secante della Curva di Capacità in corrispondenza di un taglio alla base pari 
al 60% della resistenza di snervamento 24, mentre quella del ramo anelastico da ? · =>, come mostrato in figura 4.6. 
 
Figura 4.6 Idealizzazione della Curva di Capacità. 
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I tratti lineari della curva ideale devono essere determinati utilizzando una 
procedura grafica iterativa in modo che le aree sottese dalle curve risultino 
approssimativamente le stesse, ovvero uguagliando le energie di deformazione. 
Indicando poi con =@  la rigidezza elastica dell’edificio ad azioni 
orizzontali nella direzione considerata e con :@ il periodo elastico determinato con 
analisi dinamica lineare si può calcolare il periodo effettivo del sistema 
equivalente come: 
:>  :@ · <=@=>                                                                                                 	4.19
 
 
ATC-40 
La procedura descritta in questo codice richiede che la Curva di Capacità 
della struttura sia convertita nel formato ADRS (Acceleration Displacement 
Response Spectrum), ossia accelerazione – spostamento spettrale. Anche 
nell’ATC-40, comunque, il primo passo da fare è ricondurre il comportamento 
della struttura a quello del sistema SDOF equivalente, ipotizzando, come solito la 
completa dipendenza dal primo modo di vibrare. Per convertire lo spostamento di 
controllo D in quello relativo al sistema equivalente D* si utilizza il coefficiente 
di partecipazione relativo al modo fondamentale attraverso la relazione (4.13), 
mentre per quanto riguarda il taglio alla base si introduce il cosiddetto coefficiente 
di massa α1 relativo al primo modo di vibrare: 
?  A∑ B ·  C∑ B · ∑ AB ·  C                                                                    	4.20
 
dove con wj si è indicato il peso del piano j-esimo, con  la deformata del primo 
modo in corrispondenza del piano j-esimo e con N il numero totale di piani. 
La forza caratteristica del sistema SDOF si determina attraverso la 
relazione: 
2  "α                                                                                                             	4.21
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La Curva di Capacità (F* − D*) così ottenuta nel piano viene a questo 
punto, convertita nel formato spettrale ADRS attraverso le relazioni seguenti: 
EF  2G                                                                                                             	4.22
 
EH  *,                                                                                                         	4.23
 
dove W rappresenta il peso complessivo della struttura, mentre , rappresenta la 
deformata relativa al primo modo di vibrare in corrispondenza della sommità 
dell’edificio. 
 
Figura 4.7 Idealizzazione bilineare della Curva di Capacità in formato ADRS. 
 
Come si vede in figura 4.7 la curva così ottenuta viene quindi idealizzata 
con una relazione di tipo bilineare, attraverso un procedimento identico a quello 
descritto nelle FEMA. Per il calcolo delle coordinate del punto finale della curva 
(api; dpi), che definisce la richiesta sismica per la struttura si ricorre ad una 
procedura iterativa che verrà descritta nel prossimo paragrafo. 
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4.1.3 Determinazione della richiesta sismica per la struttura 
Per determinare l’effettivo punto di funzionamento (performance point), 
che determina in ultima analisi, il comportamento stimato dell’edificio soggetto 
all’azione sismica di riferimento, è possibile riferirsi ad alcune metodologie 
proposte dai vari codici di progettazione. 
Le maggiori differenze tra i metodi risiedono nella determinazione del 
massimo spostamento richiesto per la struttura. Esistono, infatti, in letteratura 
differenti procedure per il calcolo di tale parametro, a cui è affidato il compito di 
esprimere, in modo attendibile, il livello di deformazione atteso durante un evento 
sismico, tenendo pertanto in adeguata considerazione gli effetti della non linearità. 
Le principali sono rappresentate dal metodo N2, elaborato da Fajfar (1996), che 
rappresenta il nucleo della procedura sviluppata nell’EuroCodice-8, dal metodo 
dei Coefficienti di Spostamento (DCM), proposto nelle FEMA e dal metodo dello 
Spettro di Capacità (CSM), elaborato originariamente da Freeman et al. (1995) e 
ripreso nell’ATC-40. Tutti i metodi, comunque, combinano l’analisi Pushover di 
un modello strutturale a più gradi di libertà (MDOF) con l’analisi dello Spettro di 
Risposta di un oscillatore semplice equivalente (SDOF). 
 
EUROCODICE-8, O.P.C.M. n.3274 (metodo N2) 
Per la determinazione della domanda sismica può essere opportuno (ma 
non necessario) utilizzare il formato pseudo accelerazione-spostamenti (AD) per 
gli Spettri di Risposta e Capacità. La possibilità di rappresentare la domanda 
sismica in termini di Spettro di Risposta anelastico dell’oscillatore semplice, in 
modo da considerare la riduzione sulla risposta a seguito della plasticizzazione di 
una o più parti della struttura (figura 4.8), è legata alla determinazione del fattore 
di riduzione Rµ ottenuto come rapporto fra le accelerazioni corrispondenti al 
sistema elastico Sae e quello anelastico Sad relative al sistema SDOF: 
JK  EF,>	:
EF,4                                                                                                  	4.24
 
E’ da notare che il coefficiente Rµ non coincide con il coefficiente di 
struttura q utilizzato nei codici: infatti Rµ comprende sia l’energia di dissipata che 
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il cosiddetto OSR (cfr. paragrafo 2.4.1) che come si è visto costituisce un 
elemento importantissimo nella valutazione del comportamento dinamico della 
strutture in muratura. 
 
 
Figura 4.8 Rappresentazione della domanda sismica: Spettri di progetto in termini di accelerazioni 
(Sa) e di spostamenti (Sd) (formato AD),a confronto con lo Spettro elastico, EuroCodice-8 (1994). 
 
Lo Spettro delle accelerazioni e quello relativo agli spostamenti di progetto 
possono essere ricavati rispettivamente attraverso le relazioni: 
EF  EF>JK                                                                                                            	4.25
 
EH  LJK · EH>  LJK · :4 · ; · EF>  L · :4 · ; · EF                                  	4.26
 
dove Sae ed Sde rappresentano i valori relativi agli Spettri elastici rispettivamente 
in accelerazione ed in spostamento, corrispondenti al periodo T e al coefficiente di 
smorzamento µ. 
Per quanto visto, quindi, il fattore Rµ, dovuto alla duttilità, dipende dal 
periodo proprio dell’oscillatore.  
 
CAPITOLO 4                                         L’ANALISI DI PUSHOVER NELLA PROGTTAZIONE ANTISISMICA 
114 
 
Nella versione più semplice del metodo N2 Rµ è dato dalle espressioni: 
JK  	L 7 1
 · ::M N 1     	: O :M
                                                              	4.27
 
JK  L   	: P :M
                                                                                           	4.28
 
dove Tc rappresenta il periodo critico dell’oscillatore, tipicamente identificato con 
il periodo di transizione dal segmento ad accelerazione costante dello Spettro di 
Risposta (campo dei bassi periodi) al segmento a velocità costanti (campo dei 
medi e lunghi periodi). Nel campo dei medi e lunghi periodi, gli spostamenti del 
sistema anelastico sono gli stessi del sistema considerato indefinitamente elastico. 
In definitiva possono verificarsi due casi: 
: Q :M   R L  JKEH  EH,>	:
S                                                                               	4.29
 
: O :M   TU
V L  AJK 7 1C · :M: N 1EH  L · *4  EH,>JK · W1 N AJK 7 1C · :M:X
S                             	4.30
 
Nel campo dei brevi periodi, in cui peraltro rientrano la maggior parte 
delle strutture in muratura, gli spostamenti del sistema anelastico sono in genere 
maggiori del sistema elastico per cui, una volta determinati gli spostamenti 
elastici, questi devono essere amplificati secondo quanto mostrato nella seconda 
delle equazioni (4.30). 
Nel caso di periodi di vibrazione brevi, la rappresentazione visiva della 
procedura è riportata in figura 4.9, mentre in figura 4.10 è rappresentato il caso di 
strutture con periodi medio-lunghi. 
L’uso, nel metodo N2, degli spettri anelastici, si rivela particolarmente 
conveniente e molto più semplice che non ricorrere a spettri elastici equivalenti. 
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 Figura 4.9 Rappresentazione del procedimento per il calcolo dello spostamento anelastico nel 
caso di strutture nel campo dei brevi periodi T* < Tc (b). 
 
 
Figura 4.10 Rappresentazione del procedimento per il calcolo dello spostamento anaelastico nel 
caso di strutture nel campo dei medi e lunghi periodi T* > Tc. 
 
Anzitutto questi ultimi richiedono un lavoro di preparazione maggiore in 
quanto deve essere determinato un sistema lineare equivalente caratterizzato da 
una rigidezza minore (di solito si assume la rigidezza secante allo spostamento 
ultimo) e da uno smorzamento più alto del sistema reale. Inoltre lo smorzamento 
equivalente è funzione della richiesta di duttilità e in letteratura esistono numerose 
proposte che forniscono valori di smorzamento anche molto diversi tra loro. 
D’altro canto neanche l’utilizzo degli spettri anelastici deve essere 
accettato in modo acritico. Prima di tutto è evidente che la domanda di 
spostamento dipende dalle caratteristiche elastiche (in particolare dal valore del 
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periodo iniziale) del sistema che non sono univocamente definite in quanto 
dipendono dal criterio usato nella bilinearizzazione. La sensibilità della risposta 
alle variazioni nei parametri strutturali aumenta, poi, nel caso di strutture con 
periodi brevi come quelle in muratura, di conseguenza anche la stima degli 
spostamenti anelastici è meno accurata in questi casi. 
Nel campo dei medi e lunghi periodi, infine, la regola degli spostamenti 
uguali (equal displacement rule) è generalmente valida ma bisogna prestare 
particolare attenzione al tipo di suolo e alle caratteristiche di dissipazione 
isteretica della struttura (per maggiori dettagli si veda [18]). 
In virtù di quanto detto, secondo l’EuroCodice-8 la richiesta sismica in 
termini di spostamenti per la struttura sottoposta ad analisi statica non lineare, 
rappresentata da Dmax , può essere calcolata in base allo spostamento massimo *3FY  del sistema equivalente SDOF, attraverso la relazione: 
*3FY  Γ · *3FY                                                                                             	4.31
 
Per la determinazione di quest’ultimo si utilizza, a seconda dei casi la 
(3.29) o la (3.30) in relazione al valore del periodo T*. In particolare, indicato con 
Tc il periodo corrispondente al limite superiore per il ramo costante dello spettro 
elastico delle accelerazioni, si ha che: 
• nel caso in cui T* ≥ Tc, la risposta in spostamento del sistema anelastico *3FY  è assunta uguale a quella di un sistema indefinitamente elastico di 
pari periodo: 
 *3FY  *>,3FY  EH>	:
                                                            	4.32
 
e, pertanto, può essere definita in base allo Spettro di Risposta elastico in 
termini di spostamenti visto in precedenza: 
• nel caso in cui T* < Tc, la risposta in spostamento del sistema anelastico è 
maggiore di quella del sistema indefinitamente elastico di pari periodo e si 
ottiene da quest’ultima mediante l’espressione: 
*3FY  *>,3FYZ · [1 N 	Z 7 1
 · :M:\                                           	4.33
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dove q* rappresenta il rapporto tra la forza di risposta elastica, definita in 
base allo Spettro di Risposta e la forza di snervamento, 24  del sistema 
equivalente: 
Z  EF>	:
 · 24                                                                             	4.34
 
 
FEMA-356 
La determinazione della richiesta sismica, rappresentata dallo spostamento 
obiettivo Dt avviene attraverso il cosiddetto metodo DCM, Displacement 
Coefficient Method, basato sulla correzione della prima stima mediante 
coefficienti che tengono conto delle particolarità di comportamento più importanti 
del sistema non lineare rispetto a quello lineare. Tali coefficienti derivano da studi 
di tipo statistico dei risultati di analisi non lineari in time history, condotte su 
differenti modelli ad un grado di libertà. La prima stima dello spostamento atteso 
Dt è fornita dall’assunzione di uguaglianza fra lo spostamento del sistema 
anelastico e lo spostamento Dt,e del sistema indefinitamente elastico di pari 
periodo :>, che si ottiene attraverso la relazione (4.26). Lo spostamento obiettivo 
per la struttura viene poi direttamente determinato attraverso la seguente 
equazione: 
*'  ]^ · ] · ] · ]_ · *',>                                                                           	4.35
 
dove: 
• C0 è un coefficiente che mette in relazione lo spostamento spettrale al 
probabile spostamento in copertura il cui valore è tabulato in relazione al 
numero dei piani; 
• C1 è un termine analogo fattore che correla nell’EuroCodice-8 lo 
spostamento anelastico atteso *3FY  e lo spostamento di un sistema 
elastico di pari periodo *>,3FY  definito attraverso le relazioni (4.32) e 
(4.33); 
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• C2 è un fattore di modificazione che tiene in considerazione l’effetto dei 
cicli d’isteresi sul massimo spostamento atteso, il cui valore è tabulato in 
funzione del tipo di telaio e del livello di prestazione richiesto; 
• C3 è un coefficiente di modificazione che rappresenta l’incremento degli 
spostamenti dovuto agli effetti del secondo ordine P − ∆ in campo 
dinamico. Per strutture che hanno incrudimento positivo C3 = 1. Per 
edifici che dopo lo snervamento sperimentano una riduzione di capacità, 
C3 vale invece: 
]_  1 N |?| · AJK 7 1C_ ⁄:>                                                             	4.36
 
in cui α rappresenta il rapporto fra la rigidezza in campo plastico e quella elastica 
effettiva ed Rµ un coefficiente analogo a quello definito nella (4.34). 
 
ATC-40 
Il nucleo della procedura descritta nell’ATC-40 è rappresentato dal metodo 
CSM, Capacity Spectrum Method. Si tratta di una procedura che, attraverso una 
conveniente rappresentazione grafica è in grado di fornire una stima del 
comportamento di una struttura soggetta ad un dato terremoto. 
La sua prestazione sismica viene infatti individuata come intersezione, nel 
formato spettrale ADRS, della Curva di Capacità della struttura con uno Spettro di 
Risposta appropriatamente ridotto, rappresentativo della richiesta in spostamento 
indotta dal sisma. Tale intersezione è il cosiddetto punto di funzionamento o 
performance point, le cui coordinate definiscono l’accelerazione e lo spostamento 
massimi attesi nella struttura in esame. 
In generale, l’individuazione di tale punto richiede una procedura iterativa, 
variando rigidezza e smorzamento della struttura lineare equivalente definita in 
precedenza. Lo smorzamento equivalente è definito dalla relazione: 
b>c  b^ N 0.05                                                                                             	4.37
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in cui β0 rappresenta lo smorzamento isteretico, legato all’energia dissipata dalla 
struttura, dunque proporzionale all’area racchiusa dai cicli d’isteresi (figura 4.11). 
Tale smorzamento può essere calcolato mediante la seguente relazione: 
b^  14 · ; · 8d8e^                                                                                                	4.38
 
dove ED è l’energia dissipata a causa dello smorzamento isteretico ed ES0 è 
l’energia elastica relativa alla massima deformazione, come mostrato in figura 
4.12. 
 
 
Figura 4.11 Modelli isteretici utilizzati per la valutazione della risposta dinamica nel piano di 
pannelli murari: elastico-perfettamente-plastico (EPP), a degrado di rigidezza (SD), degrado di 
resistenza e rigidezza (SSD), elastico non lineare (NE). 
 
Per tenere conto di eventuali fenomeni di degrado dei cicli di isteresi, β0 
viene poi moltiplicato per un fattore di comportamento definito in funzione della 
durata del sisma e della qualità del sistema sismico resistente. 
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Figura 4.12 Determinazione dello smorzamento equivalente. 
  
In base allo smorzamento equivalente così calcolato si opera una riduzione 
dello Spettro di Risposta elastico definito nel codice, attraverso i due fattori di 
riduzione:  
• SRA, relativo al campo in cui si hanno accelerazioni spettrali costanti, 
definito come segue: 
EJf  3.21 7 0.68 · ln b>c2.12                                                             	4.39
 
• SRV, relativo al campo in cui si hanno velocità spettrali costanti, definito 
come segue: 
EJi  2.31 7 0.41 · ln b>c1.65                                                             	4.40
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Figura 4.13 Determinazione del performance point. 
 
Quando lo spostamento di calcolato in corrispondenza della intersezione 
fra lo spettro della domanda ridotto e quello della capacità (figura 4.13) è 
contenuto in un intorno sufficientemente piccolo del punto di prova, definito dalle 
coordinate (api; dpi), ovvero quando si ha: 
0.95 · jk@ l j@ l 1.05 · jk@                                                                        	4.41
 
tale spostamento può essere considerato il performance point. Se invece la 
relazione (4.41) non è verificata, il processo deve essere ripetuto variando le 
coordinate del punto di prova. 
 
4.2 Osservazioni sul metodo 
Come già riferito nei paragrafi precedenti, l’analisi statica non lineare 
rappresenta uno strumento assai utile nell’indagine del comportamento sismico 
delle strutture. Rispetto ai metodi elastici semplificati è, infatti, in grado di 
garantire una descrizione della risposta strutturale molto più precisa e dettagliata, 
tenendo in conto gli effetti della non linearità. In particolare, tra gli aspetti del 
comportamento di un edificio sottoposto ad un evento sismico, un’analisi statica 
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non lineare può identificare le zone critiche, individuare le irregolarità del 
meccanismo resistente, provvedere ad una stima degli spostamenti di interpiano, 
la quale è utile anche per la verifica degli elementi non strutturali, valutare le 
deformazioni richieste agli elementi che si prevede si deformeranno 
anelasticamente e le sollecitazioni sugli elementi potenzialmente fragili, 
determinare la sequenza delle crisi degli elementi. Inoltre, rispetto alle analisi 
dinamiche non lineari che sono complesse e poco adatte all’utilizzo pratico nella 
progettazione, un’analisi statica non lineare si pone, se utilizzata con accortezza e 
giudizio, come valida ma più semplice alternativa.  
Tuttavia, recentemente diversi studi riassunti nel rapporto FEMA-440 
(2005) hanno sollevato dubbi sull’accuratezza dei metodi statici non lineari basati 
sulle analisi di Pushover convenzionali. Nel documento citato viene in primo 
luogo messo in luce come le basi teoretiche di tali procedure siano deboli e 
sostanzialmente poco difendibili a causa dell’ipotesi che la risposta strutturale ad 
un evento sismico di un sistema a più gradi di libertà sia connessa con quella di un 
sistema equivalente ad un solo grado di libertà. In secondo luogo vengono 
evidenziate una serie di limitazioni derivanti dal fatto che la distribuzione delle 
forze inerziali agenti sulla struttura nel corso di un evento sismico varia 
continuamente, a causa sia della combinazione di diversi modi di vibrare nella 
determinazione della risposta strutturale, sia degli effetti delle non linearità. 
Tale circostanza non trova riscontro nelle analisi di Pushover 
convenzionali, caratterizzate da una distribuzione fissata dei carichi orizzontali, 
producendo una serie di possibili e alquanto temibili inesattezze, riassumibili nei 
punti che seguono: 
• errate previsioni delle deformazioni laddove i modi di vibrare diversi dal 
fondamentale siano importanti o quando la struttura sia sottoposta a 
sollecitazioni ben oltre il suo limite elastico; 
• stime inesatte di forze e momenti, soprattutto nel caso di edifici di altezza 
rilevante; 
• errori nella previsione del meccanismo anelastico; 
• valutazioni inesatte dell’entità dei danni locali a causa dei cambiamenti di 
risposta modale; 
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• incapacità di considerare, nel comportamento strutturale, importanti 
caratteristiche dinamiche, concentrando l’attenzione sulla sola energia di 
deformazione, trascurando altre fonti di dissipazione energetica, come 
l’energia cinetica e lo smorzamento viscoso, oltre agli effetti della durata 
del sisma. 
Ovviamente l’affidabilità di tali procedure basate sull’analisi di Pushover 
convenzionale dipende in modo sostanziale dalle caratteristiche strutturali ed in 
particolare dall’altezza e dalla regolarità dell’edificio. Pertanto, sempre nel 
rapporto FEMA-440, viene evidenziato come tali metodi siano efficaci e capaci di 
fornire previsioni della risposta strutturale credibili nel caso di edifici di altezza 
limitata, anche se, naturalmente, si sottolinea come tale confine sia nebuloso e di 
difficile determinazione. 
 
4.3 Sviluppi recenti 
In base a quanto è emerso nel corso della disamina delle metodologie da 
seguire per svolgere un’analisi statica non lineare, il metodo fin qui descritto 
utilizza solo uno dei modi di vibrare caratteristici della struttura, il primo, quello 
di solito maggiormente significativo (SDF-PA, o Single-Degree-of-Freedom 
Push-over Analysis). Tale metodo, essenzialmente, è quello oggi usato anche nei 
recenti codici di calcolo. Negli  ultimi anni la ricerca ha compiuto sforzi notevoli 
sulla strada dello sviluppo del metodo, per aumentarne l’efficacia, l’accuratezza, 
ed il campo di applicabilità, elaborando procedure via via più raffinate. 
Purtroppo la letteratura che riguarda le strutture in muratura è assai ridotta, 
in particolare, ad oggi, non vi sono applicazioni significative di analisi Pushover 
di tipo ADATTIVO. Pertanto nel seguito si farà riferimento allo stato dell’arte per 
ciò che riguarda altre tipologie strutturali, soprattutto in cemento armato, per le 
quali è stato dedicato un ampio panorama di pubblicazioni e ricerche. 
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4.3.1 Analisi Pushover con effetti dei modi di vibrare superiori 
Uno dei primi tentativi di considerare gli effetti dei modi di vibrare 
superiori è la cosiddetta procedura MMP, (Multi-Modal Pushover) proposta da 
Sasaki et al. (1998). Questa metodologia consiste in una serie di analisi statiche 
non lineari della struttura sottoposta a diversi vettori di forze rappresentativi dei 
modi di vibrare attivati dal sisma, i cui risultati, tradotti in termini di curve di 
capacità nel formato spettrale ADRS, vengono comparate con la richiesta sismica, 
rappresentata da un opportuno Spettro di Risposta, utilizzando il metodo dello 
spettro di capacità (cfr. 3.2.4, ATC-40). Questa procedura è intuitiva ed è in grado 
di fornire una serie di informazioni qualitative relative ai modi di vibrare superiori 
che non sarebbero ottenibili mediante una procedura convenzionale, anche se tali 
effetti risultano non facilmente quantificabili (figura 4.14). 
 
 
Figura 4.14 Multi-Modal Push-over Analysis, Sasaki et al., 1998. 
 
Il metodo di combinazione dei risultati PRC, (Pushover Results 
Combination), proposto da Moghadam e Tso (2002), è un raffinamento del MMP, 
nel quale la risposta sismica massima è valutata attraverso la combinazione dei 
risultati di diverse analisi di Pushover rappresentative dei modi di vibrare 
significativi, pesati utilizzando i rispettivi coefficienti di partecipazione modale. 
Una procedura simile, proposta da Chopra e Goel (2002) e suggerita, 
seppure come opzionale nell’ATC-40, è la cosiddetta analisi pushover modale 
MPA,(Modal Pushover Analysis) che suggerisce di condurre tante analisi 
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Pushover indipendenti quanti sono i modi di vibrare significativi (secondo gli 
autori solitamente 3), utilizzando profili delle forze laterali diversi, che 
rappresentino la risposta della struttura relativa a quel modo (figura 4.15).  
 
            
 
Figura 4.15 M.P.A: primi tre modi di vibrare di una struttura in acciaio a 9 piani (a); distribuzione 
di forze mn   o · pn (b), risultati della MPA vs RHA (Chopra e Goel, 2002). 
 
Le diverse curve di capacità così ottenute vengono trasformate in quelle 
dei sistemi SDOF equivalenti e successivamente idealizzate rendendole bilineari, 
utilizzando la procedura descritta in 4.1.2 (FEMA-440). Vengono quindi valutate 
separatamente le richieste in termini di deformazioni spettanti ad ognuno dei 
sistemi SDOF ed infine combinate con il metodo SRSS. Secondo il rapporto 
FEMA-440 con il metodo MPA si possono ottenere risultati che, sia in termini di 
forze, sia in termini di spostamenti di piano assoluti e relativi appaiono migliori 
rispetto a quelli conseguiti con un’analisi di Pushover di tipo tradizionale. 
Tuttavia, nel documento viene anche messo in luce il fatto che l’accuratezza di tali 
(a) (b) 
(c) 
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risultati dipende significativamente dal parametro indagato, dalle caratteristiche 
della struttura e dai dettagli della specifica procedura. Inoltre viene evidenziata la 
tendenza a sovrastimare gli effetti del sisma, in particolare forze e momenti, a 
causa delle caratteristiche del sistema di combinazione dei risultati SRSS. Infine 
viene rilevato come, a causa dell’invariabilità dei profili adottati nelle singole 
analisi il metodo MPA sia fondamentalmente limitato, al pari dei criteri 
convenzionali. 
Sebbene i metodi descritti in questo paragrafo costituiscano un 
miglioramento significativo rispetto alle tecniche di analisi Pushover tradizionali, 
permangono alcune importanti insufficienze legate al fatto che gli effetti 
dell’accumulazione dei danni indotti dal crescente livello di deformazione non 
vengono considerati. Dunque non vengono conteggiati i possibili cambiamenti del 
comportamento strutturale indotti dalle riduzioni delle rigidezze degli elementi e 
dalle conseguenti elongazioni dei periodi relativi ai diversi modi di vibrare. 
Appare chiaro come tali insufficienze siano dovute alla invariabilità del 
vettore dei carichi laterali applicato durante l’analisi, sia esso rappresentativo del 
solo modo di vibrare fondamentale o di più modi, a causa dell’inadeguatezza nel 
riflettere il progressivo degrado strutturale attraverso un vettore dalla forma 
fissata. Per questi motivi gli ultimi sviluppi di questi ultimi anni nei riguardi 
dell’analisi statica non lineare si sono rivolti verso analisi Pushover di tipo 
adattivo. 
 
4.4 Analisi Pushover adattiva 
Le problematiche esposte al termine del precedente paragrafo hanno 
portato, nell’ultimo decennio, all’introduzione ed all’evoluzione dei cosiddetti 
metodi di analisi Pushover adattiva, nei quali il vettore dei carichi viene 
aggiornato durante l’analisi, in modo da riflettere i cambiamenti nella rigidezza 
complessiva dell’edificio, causati dal fatto che la struttura viene spinta, in modo 
crescente, nella sua fase di comportamento non lineare. 
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4.4.1 L’evoluzione del metodo 
Il primo sviluppo di una procedura ADATTIVA può essere attribuito a 
Bracci et al. (1997), che proposero la modellazione dei successivi incrementi dei 
carichi orizzontali in funzione del taglio alla base e del taglio ai diversi piani 
dell’edificio, calcolati al passo precedente in funzione dei modi di virbare 
istantanei e/o delle amplificazioni spettrali (figura 4.16). 
 
 
Figura 4.16 Pushover ADATTIVO con regole di combinazione modale. 
  
In questo tipo di analisi la distribuzione iniziale delle forze {Fi} viene 
assunta di forma triangolare, mentre ai passi successivi dell’analisi gli incrementi 
di forza {∆Fi} vengono calcolati attraverso la relazione: 
Δ2@rs  "@ · 62@r"#r 7 2@rt"#rt9 N Δ"#rs · 62@r"#r9                                         	4.42
 
dove i rappresenta il numero del piano, k il passo di analisi, Vb e ∆Vb 
rispettivamente il taglio alla base ed il relativo incremento.  
Un metodo alternativo è stato proposto da Gupta e Kunnath (2000), nel 
quale si propone di effettuare, al termine di ogni passo, una analisi agli autovalori 
CAPITOLO 4                                         L’ANALISI DI PUSHOVER NELLA PROGTTAZIONE ANTISISMICA 
128 
 
che valuti la rigidezza strutturale allo stato corrente. La forza relativa all’ i-esimo 
piano ed al j-esimo modo di vibrare al passo k viene quindi calcolata in base alle 
caratteristiche della struttura relative al passo precedente, mediante la relazione: 
2@r  Γrt · u@rt · @ · EFA:rtC                                                             	4.42
 
dove  Γrt  rappresenta il fattore di partecipazione modale, u@rt  il valore 
normalizzato della deformata relativa al piano i ed al modo j, mi la massa del 
piano ed EFA:rtC l’amplificazione spettrale. Vengono condotte analisi separate 
per ogni modo e gli effetti così calcolati vengono combinati col metodo SRSS ed 
infine sommati a quelli complessivi al passo precedente. 
Un ulteriore modo di procedere è stato proposto da Requena e Ayala 
(2000), di cui sono state presentate due diverse formulazioni. Si tratta di 
procedure inserite nell’ambito di un modello a plasticità concentrata, in cui cioè le 
deformazioni anelastiche sono localizzate in corrispondenza delle cosiddette 
“cerniere plastiche”. 
Nella prima, il vettore dei carichi applicato alla struttura viene ricalcolato 
in base alla combinazione con il metodo SRSS delle forze modali, ottenute 
attraverso una analisi agli autovalori, in seguito ad ogni cambiamento della 
rigidezza strutturale avvenuto a causa della formazione di una nuova cerniera 
plastica. La forza relativa all’i-esimo piano è data da: 
2@r  v- wΓrt · u@rt · @ · EFA:rtCx                                             	4.43
 
dove nuovamente Γrt  rappresenta il fattore di partecipazione modale, u@rt  il 
valore normalizzato della deformata relativa al piano i ed al modo j, Mi la massa 
del piano ed EFA:rtC la pseudo-accelerazione spettrale relativa al j-esimo modo 
di vibrare.  
Secondo la formulazione alternativa invece occorre determinare un modo 
di vibrare fondamentale equivalente in base alla combi-nazione col sistema SRSS 
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dei modi di vibrare della struttura, tenendo conto dei relativi fattori di 
partecipazione Γj, mediante la formula: 
uyrtzzzzzzz  v-AΓrt · u@rtC                                                                       	4.44
 
ed in base a questa espressione vengono calcolate le forze laterali come: 
2@r  @ · uyrtzzzzzzz∑ { · u{rtzzzzzzz{                                                                                     	4.45
 
Per ulteriori dettagli si rimanda al lavoro citato in bibliografia. 
Formalmente identici al precedente sono gli schemi adattivi proposti da 
Elnashai (2001) e da Antoniou e Pinho (2004), con la grande differenza che questi 
ultimi sono implementati in un modello “a fibre” che, per la sua natura, richiede 
un aggiornamento continuo, invece che discreto, della distribuzione delle forze 
laterali. 
 
4.4.2 Distribuzione dei carichi nell’analisi SAM adattiva 
L’individuazione della distribuzione dei carichi sismici nel caso di analisi 
adattiva avviene tramite lo studio dinamico modale del sistema MDOF 
corrispondente alla struttura oggetto di studio. 
L’equazione differenziale che governa la risposta dinamica di una struttura 
multipiano, costituita da N impalcati, sollecitata da un’accelerazione al piede |}~	$
 provocata da un evento sismico, è espressa dalla relazione: 
 · |} 	$
 N ] · | 	$
 N = · |	$
  7 ·  · |}~	$
         	4.46
 
dove: 
• [M] è la matrice delle masse, le cui componenti sono le masse m 
concentrate in corrispondenza dei gradi di libertà; 
• [C] è matrice di smorzamento viscoso equivalente; 
• [K] è la matrice delle rigidezze della struttura; 
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• {i} è il vettore d’influenza, le cui componenti rappresentano gli 
spostamenti dei gradi di libertà che derivano dall’applicazione statica di 
uno spostamento unitario nella direzione di ingresso del sisma. 
 
 
Figura 4.17 Sistema MDOF: telaio piano (a); torre (b). 
 
L’equazione del moto contiene N equazioni differenziali le cui incognite 
sono gli spostamenti relativi dei vari livelli la cui soluzione è espressa nella 
forma: 
|	$
  - · Z	$
        |	$
   · Z	$
                     	4.47
 
Sostituendo l’espressione di {un(t)} nell’equazione del moto e ricordando 
la proprietà di ortogonalità dei modi di vibrare, è possibile esprimere l’equazione 
del moto secondo le coordinate modali qn(t) ricavando: Z}	$
 N 2 · ζ · ) · Z	$
 N ) · Z	$
 
 7  ·  ·  ·  ·  · |}~	$
                                                                    	4.48
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dove: 
 ·  ·  ·  ·   Γ                                                                                	4.49
 
è il coefficiente di partecipazione dell’n-esimo modo, ωn è la frequenza naturale 
relativa all’n-esimo modo di vibrare e ζn è l’indice di smorzamento relativo all’n-
esimo modo.  
Considerando di nuovo l’equazione del moto (4.46) si nota come, il 
movimento del terreno può assimilarsi all’azione delle forze sismiche equivalenti 
espresse da: 
>	$
  7 ·  · |}~	$
                                                                    	4.50
 
La distribuzione spaziale, cioè la forma, delle forze sismiche equivalenti >	$
 può considerarsi definita dal vettore     ·  avente dimensione 
n che può esprimesi attraverso la relazione: 
   ·   - Γ ·  ·                                                          	4.51
 
dove: 
                                                                                                              	4.52
 
   ·  ·                                                                                    	4.53
 
   ·  ·                                                                                	4.54
 
Il contributo inerziale relativo all’ n-esimo modo, quindi, è: 
  Γ ·  ·                                                                                     	4.55
 
che risulta indipendente dalla modalità di normalizzazione dei modi. Pertanto il 
contributo dell’ n-esimo modo allo spostamento complessivo {u(t)} è quindi dato 
dalla relazione: 
|	$
   · Z	$
  Γ ·  · *	$
                                             	4.56
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Infine le sollecitazioni agenti sulla struttura possono ricavarsi attraverso le 
seguenti espressioni: 
+	$
  = · |	$
                                                                                 	4.57
 
Introducendo la (4.56) e ricordando che: 
= ·   ) ·  ·                                                                         	4.58
  
*	$
  %	$
)                                                                                                 	4.59
 
si ottiene la seguente relazione per il calcolo della distribuzione di sollecitazioni 
esterne: 
+	$
  	Γ ·  · 
 · ) · *	$
   · %	$
                        	4.60
 
Perciò le forze equivalenti sono il prodotto di due quantità: 
• il contributo  delle forze d’inerzia distribuite secondo i vari modi; 
• la risposta in pseudo-accelerazione del sistema SDOF corrispondente 
all’n-esimo modo di vibrare dell’intera struttura. 
In sostanza, quindi, l’influenza di ogni modo di vibrare in termini di forze 
statiche indipendenti dal tempo, è contenuta nel vettore ; è evidente, quindi, 
che una analisi tipo Response History, che descrive la risposta strutturale nel 
tempo, è assimilata ad un’analisi modale statica in cui la dipendenza del moto dal 
tempo è espressa in termini di pseudo accelerazione An(t). 
La risposta modale statica della struttura rappresentata in figura 4.18 è data 
dalle seguenti relazioni: 
"@&'  - @                                                                                                    	4.61
 
@&'  -  · A 7 @C@                                                                              	4.62
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"#&'  -   Γ ·         "#	$
  "#&' · %	$
                              	4.63
 
#&'  -  ·         #	$
  #&' · %	$
                                     	4.64
 
 Le precedenti espressioni rappresentano rispettivamente il taglio di piano, 
il momento flettente di piano, il taglio alla base e il momento flettente alla base. 
 
 
Figura 4.18 Distribuzione modale delle forze statiche equivalenti: taglio e momento flettente alla 
base (a); taglio e momento flettente all’i-esimo piano (b). 
 
4.4.3 Strutture multipiano asimmetriche 
Differentemente dal caso simmetrico, in cui è possibile studiare 
separatamente i telai di cui la struttura si compone, nel caso asimmetrico l’analisi 
modale deve essere condotta sul modello tridimensionale e ciascun modo di 
vibrare risulta accoppiato, ovvero presenta simultaneamente componenti di 
movimento nelle tre direzioni considerate. Quest’analisi, volta come noto a 
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determinare modi propri, frequenze proprie e masse partecipanti, può essere 
estesa, al prezzo di una complessità maggiore, anche a strutture spaziali 
multipiano e rivela appunto come, al crescere dell’asimmetria, vi sia un contributo 
via via crescente dei modi torsionali al moto complessivo dell’edificio. 
 
Figura 4.19 Gradi di libertà per il generico piano j nel caso di solai, infinitamente rigidi nel piano. 
  
Nel caso generale di una struttura non regolare in pianta (illustrata in 
figura 4.19) i gradi di libertà associati sono rappresentati dagli spostamenti e dalle 
rotazioni ai piani, precisamente: 
|Y  |Y S   |Y   …   S|Y 
|4  |4 S   |4   …   S|4                                                                          	4.65
 
|  | S   |   …   S|  
 
 
 
 
Direzione 
di ingresso
del sisma
x
ujx
uj
ujy
θ 
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L’equazione delle vibrazioni libere (4.46), espressa in forma estesa, per un 
sistema di questo tipo con smorzamento nullo è: 
 0 00  00 0  ·  · 
|} Y	$
|} 4	$
|}  	$
 N 
=YY =Y4 =Y =4Y =44 =4 = Y = 4 =   ·
· |Y	$
|4	$
| 	$
  7 
 0 00  00 0  ·  · 
 ?~ ?~0  · |}~	$
            	4.66
 
 Specializzando le espressioni ricavate al paragrafo precedente per il 
generico caso della struttura asimmetrica in pianta di figura 4.19 soggetta ad un 
sisma con direzione di ingresso x, è possibile esprimere gli spostamenti uin del i-
esimo telaio (o parete) che compone la struttura, associati all’n-esimo modo di 
vibrare, nel seguente modo: 
|@	$
  Γ · 	7@ ·  
 · *	$
                                                               	4.67
 
|@	$
  Γ · 	Y N @ ·  
 · *	$
                                                      	4.68
 
La (4.67) rappresenta lo spostamento dei telai orientati secondo l’asse y 
per i quali si ha solo il contributo fornito dalla rotazione della struttura; la (4.68) 
rappresenta, invece, lo spostamento per i telai orientati secondo l’asse x, per essi si 
ha il contributo dello spostamento provocato dal sisma e il contributo della 
rotazione della struttura. 
Analogamente le forze equivalenti agenti sull’i-esimo telaio (o parete), si 
ricavano attraverso le seguenti relazioni: 
+@	$
  4@ · |@	$
  W Γ)X · 4@ · 	7@ ·  
 · %	$
               	4.69
 
+@	$
  Y@ · |@	$
  W Γ)X · Y@ · 	Y N @ ·  
 · %	$
      	4.70
 
La (4.69) rappresenta la forza equivalente per le pareti orientate secondo 
l’asse y; la (4.70), invece, rappresenta la forza equivalente per le pareti orientate 
secondo l’asse x. 
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Si noti che le due espressioni contengono un termine legato al tempo che è 
necessario in un’analisi statica lineare per valutare il massimo effetto di un 
particolare sisma atteso in un certo territorio (si vedano gli Spettri di risposta). Nel 
caso si voglia realizzare un’analisi di Pushover, interessa la forma della 
distribuzione di forze in quanto il picco è determinato, nel corso dell’analisi, dalle 
caratteristiche strutturali (infatti si sottolinea che la curva di capacità è una 
caratteristica intrinseca del sistema strutturale, slegata da una particolare 
sollecitazione dinamica).  
La forma della distribuzione di forze per i telai orditi secondo la direzione 
del sisma è espressa dalla relazione: 
+@  W Γ)X · Y@ · 	Y N @ ·  
                                                        	4.71
 
La peculiarità dell’analisi di Pushover adattiva è che i rapporti reciproci fra 
le forze cambiano ai vari passi al variare delle rigidezze degli elementi (gli 
elementi in fase plastica hanno rigidezza drasticamente ridotta secondo un fattore 
10−7). Questo comporta che, ogniqualvolta un elemento strutturale raggiunge la 
crisi, viene rieseguita l’analisi modale e conseguentemente vengono riaggiornati i 
rapporti fra le forze fino al raggiungimento delle condizioni ultime della struttura. 
E’ importante sottolineare, in quanto è alla base del metodo proposto, che 
se il termine che rappresenta la variazione degli effetti dinamici nel tempo, An(t), 
viene assunto pari al suo valore massimo, ossia pari al valore spettrale che essa 
assume in determinate condizioni, allora il risultato dell’analisi sarà di tipo 
Response Spectrum (o a Spettro di Risposta). In tal caso verranno applicate alla 
struttura le forze di picco e ricavati i risultati direttamente utilizzabili ai fini della 
verifica sismica.  
Dalle considerazioni fatte risulta che le forze da applicare staticamente alla 
struttura per risolvere il sistema di equilibrio tipico della formulazione ad elementi 
finiti, vengono calcolate in base alle caratteristiche dinamiche della struttura in 
esame. 
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5 COMPORTAMENTO DELLA MURATURA RINFORZATA 
CON FRP 
In questo capitolo si vogliono fornire indicazioni relative al 
comportamento di pannelli in muratura rinforzati con materiali polimerici 
fibrorinforzati (FRP), soggetti a sollecitazioni che normalmente sono presenti 
quando un edificio è sollecitato da azioni sismiche. Prove sperimentali eseguite 
negli ultimi anni su pannelli rinforzati con FRP permettono di studiarne il loro 
comportamento. Questa moderna tecnica di rinforzo può essere applicata agli 
edifici in muratura per incrementarne la loro resistenza e duttilità. In letteratura si 
trovano prevalentemente due tipologie di prove eseguite su pannelli di muratura 
sia rinforzati sia non rinforzati:  
• prove di taglio e compressione, che forniscono ai pannelli le sollecitazioni 
tipiche dei maschi murari;  
• prove di compressione diagonale, che forniscono ai pannelli sollecitazioni 
più simili a quelle presenti nelle fasce murarie.  
Nella prima parte di questo capitolo si presenteranno alcune prove 
realizzate su varie tipologie di pannelli in muratura con l’utilizzo di svariati tipi di 
rinforzo, per descrivere come si modifica il comportamento dei pannelli con 
l’introduzione dei rinforzi.  
Nella seconda parte di questo capitolo ci si soffermerà più in dettaglio su 
alcune prove di compressione diagonale, per studiare in modo più preciso il 
comportamento delle fasce murarie rinforzate. Da queste prove sperimentali sarà 
possibile estrarre alcune grandezze che verranno introdotte nel codice Matlab per 
simulare il comportamento delle fasce rinforzate. 
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5.1 Prove sperimentali realizzate su pannelli di muratura 
L‘intervento di rinforzo ha lo scopo di conseguire, per i singoli elementi 
strutturali e per l‘intera costruzione, un incremento di resistenza nei confronti 
delle azioni sollecitanti e, quando possibile, un aumento dei valori degli 
spostamenti esibiti all‘atto del collasso. 
I materiali polimerici fibrorinforzati (FRP) si sono affermati negli ultimi 
anni come una valida alternativa ai materiali e alle tecniche di rinforzo 
tradizionali. Questi nuovi materiali possono essere utilizzati per il 
consolidamento, mediante placcaggio, di elementi curvi quali archi e volte, per il 
confinamento di colonne e per il rinforzo a taglio e/o a flessione di pannelli 
murari. Tali materiali offrono una serie di vantaggi quali: elevate prestazioni 
meccaniche, basso impatto architettonico, alta durabilità, facilità di applicazione, 
reversibilità degli interventi, resistenza alla corrosione, oltre che la capacità di 
sopperire alla carenza di resistenza a trazione delle murature e di conferire 
maggiore duttilità al comportamento globale delle strutture.  
A fronte dell’estrema versatilità degli FRP l’uso di questa tecnologia non 
può fare affidamento su una base scientifica e normativa consolidata, per cui le 
indagini sperimentali assumono un ruolo chiave per la messa a punto di criteri di 
progetto e di modelli di calcolo affidabili. 
Per quanto testé detto, si riportano nel seguito alcune esperienze 
sperimentali ritrovate nella letteratura scientifica dalle quali è possibile osservare 
come cambia il comportamento di pannelli in muratura qualora essi vengano 
preventivamente rinforzati con strisce, fogli o tondini realizzati con compositi 
FRP. I materiali di rinforzo più utilizzati, che sono quelli più facilmente reperibili 
in commercio, sono i compositi in fibra di carbonio (denominati CFRP) e i 
compositi in fibra di vetro (denominati GFRP).  
Schwegler (1995) ha realizzato uno studio relativo ad alcuni metodi di 
rinforzo per pareti in muratura soggette prevalentemente a taglio. L’oggetto di 
questo studio è stato quello di incrementare la duttilità del sistema, generare una 
distribuzione uniforme della fessurazione che si presenta a rottura e aumentare la 
capacità portante del sistema. Le pareti utilizzate nella prova hanno dimensioni di 
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3658×1981 mm (12×6.5 ft). I rinforzi sono stati realizzati con fogli di composito 
FRP di carbonio (CFRP) collegati diagonalmente alla parete in muratura e 
ancorati meccanicamente alle piastre circostanti, come mostrato in figura 5.1. 
 
 
Figura 5.1 Parete rinforzata (Schwegler 1995). 
 
I risultati dei test mostrano che le pareti rinforzate esibiscono un 
comportamento elastico fino al raggiungimento del 70% del carico tagliante 
massimo, come mostrato in figura 5.2. Inoltre si può osservare che la capacità 
portante subisce un decremento nell’ultimo tratto come conseguenza della 
consistente formazione di fessure nella muratura. 
 
 
Figura 5.2 Risultati delle prove sperimentali (Schwegler 1995). 
Lamine CFRP 
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Confrontando pareti rinforzate in un solo lato e pareti rinforzate in 
entrambi i lati, i test hanno mostrato che, qualora venga rinforzato un solo lato 
della muratura, la capacità portante può essere la metà rispetto alla capacità che si 
presenta in provini rinforzati su entrambi i lati. L’eccentricità provocata dal 
rinforzo distribuito su un solo lato non fornisce dei significativi effetti negativi 
alla capacità portante dei pannelli. Tutte le pareti rinforzate sottoposte alle prove 
di carico hanno presentato, al termine delle prove, delle sottili fessure 
perpendicolari ai rinforzi. 
Laursen et al. (1995) hanno eseguito uno studio relativo al comportamento 
tagliante di pareti in muratura rinforzate con lamine di CFRP. Le pareti, aventi 
dimensioni di 1829×1829 mm (6×6 ft), sono state realizzate con blocchi di 
calcestruzzo e i rinforzi sono stati distribuiti lungo due direzioni: in orizzontale, 
con una bassa percentuale di rinforzo a taglio (0.14%) e in verticale, con una 
percentuale dello 0.54%. I primi test sono stati eseguiti su una parete non 
rinforzata, la quale ha raggiunto la crisi per taglio. Successivamente il provino è 
stato riparato chiudendo le larghe fessure diagonali provocate dal taglio con 
iniezioni di materiale epossidico, e riparando gli angoli compressi che sono andati 
in crisi con malta a base epossidica. La parete riparata è stata anche rinforzata con 
lamine di CFRP su entrambi i lati e con lamine addizionali poste alle estremità per 
fornire un effetto di confinamento. In seguito il provino riparato e rinforzato è 
stato nuovamente testato.  
Inoltre sono state realizzate prove di carico su una parete preventivamente 
rinforzata, in cui la quantità di rinforzo utilizzata è stata simile a quella posta nella 
parete riparata, ma è stata applicata su un solo lato della parete. 
Dai risultati delle prove si può osservare che la presenza delle lamine di 
FRP migliorano le performance della parete, trasformando la crisi per taglio in 
una crisi per flessione. Questo miglioramento permette di evitare l’insorgere di 
modalità di crisi prevalentemente fragili e fornisce un incremento nella capacità di 
deformazione approssimativamente del 100%. I risultati di tutte le prove 
sperimentali eseguite, mostrati in figura 5.3, hanno dimostrato che la parete non 
rinforzata, che raggiunge la crisi per taglio, può essere riparata per ripristinare la 
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resistenza e la rigidezza iniziali, che raggiungono valori simili a quelle iniziali 
delle pareti non rinforzate e rinforzate. 
 
 
Figura 5.3 Risultati delle prove sperimentali (Laursen et al. 1995). 
 
Ehsani et al. (1996) hanno realizzato uno studio sul comportamento a 
flessione di pareti in muratura rinforzate con fogli di composito in fibra di vetro 
(GFRP). Le dimensioni dei rinforzi utilizzati sono: 216 mm (8.5 in) di larghezza, 
102 mm (4 in) di altezza e 1448 mm (57 in) di lunghezza. Per la costruzione di 
provini sono stati usati due tipi differenti di malta: il tipo M con cemento, calce e 
sabbia rispettivamente con rapporti di 1, ¼, 3 e resistenza a compressione di 32.1 
MPa (4.65 ksi); il tipo M* con rapporti di 1, ¼, 5 e resistenza a compressione di 
28.3 MPa (4.1 ksi). Le prove eseguite sui pannelli hanno mostrato che, se sono 
realizzati con una bassa quantità di rinforzo, la prima crisi che si presenta è una 
crisi per trazione. Nei pannelli realizzati con un numero maggiore di fogli di 
composito GFRP, la muratura ha raggiunto la crisi per compressione. I risultati 
dei test eseguiti hanno mostrato che la capacità flessionale dei provini rinforzati è 
incrementata fino a 24 volte rispetto al provino di controllo non rinforzato. Come 
mostra la figura 5.4, la differenza nella resistenza delle malte utilizzate per la 
realizzazione dei provini sembra essere trascurabile: entrambi i provini 
raggiungono la crisi per compressione della muratura. 
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Figura 5.4 Risultati delle prove sperimentali (Ehsani et al., 1996). 
 
Hamilton et al. (1999) hanno eseguito uno studio relativo al 
comportamento a flessione di pareti in muratura rinforzate con diversi tipi di 
materiali compositi. Le pareti utilizzate per le prove hanno dimensioni di 
610×1829 mm (2×6 ft) e sono state realizzate con blocchi di calcestruzzo. Questi 
pannelli sono stati rinforzati con materiali compositi ad elevata resistenza, come 
CFRP e AFRP.  
Dalle prove è stato possibile individuare quattro modalità di crisi raggiunte 
dai provini: delaminazione del rinforzo dal substrato della muratura, rottura delle 
lamine, taglio ed espulsioni di materiale. La delaminazione, provocata 
dall’utilizzo di rinforzi ad elevata resistenza, ha causato la crisi della maggior 
parte dei provini testati, crisi che è tipicamente fragile e quindi pericolosa. Per 
utilizzare appieno l’efficienza dei materiali di rinforzo, è raccomandato 
incrementare la distanza delle strisce di rinforzo fino ad osservare la rottura delle 
lamine. 
Tinazzi et al. (2000) hanno realizzato uno studio relativo all’utilizzo di 
tondini di FRP per incrementare la capacità tagliante di pannelli di muratura 
realizzati con mattoni di laterizio. Questo metodo di rinforzo è stato denominato 
“FRP Structural Repointing” e consiste nel posizionare tondini di composito 
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GFRP nei giunti orizzontali, inseriti all’interno di una pasta a base epossidica 
(come mostrato in figura 5.5).  
 
 
Figura 5.5 FRP Configurazione dello Structural Repointing. 
 
Le dimensioni nominali dei pannelli utilizzati per i test sono 610×610 mm 
(2×2 ft) con uno spessore di 89 mm (3.5 in). La rottura dei pannelli non rinforzati 
è avvenuta per scorrimento dei giunti lungo la diagonale compressa. Le pareti 
rinforzate con tondini di FRP posizionati in ogni giunto, mostrano, invece, un 
incremento della capacità portante del 45% nei confronti delle pareti non 
rinforzate. La modalità di rottura si modifica poiché è impedito lo scorrimento dei 
giunti, il meccanismo di rottura che si evidenzia in questo caso è uno scorrimento 
all’interfaccia muratura-pasta epossidica. 
Corradi et al. (2002) hanno realizzato uno studio comparativo in situ 
riguardo l’efficacia di differenti procedure di rinforzo applicate a edifici antichi 
realizzati in muratura di pietra. In particolare hanno studiato l’influenza dei 
rinforzi realizzati con malta (betoncino) o con compositi FRP di vetro o carbonio 
nei confronti del comportamento di taglio nel piano. I risultati ottenuti mostrano 
un incremento della resistenza di taglio fino al 200% per entrambe le tecniche. 
Tuttavia la capacità di deformazione della pareti rinforzate con FRP è superiore 
rispetto a quelle rinforzate attraverso la malta. La rigidità globale delle pareti è 
caratterizzata da un notevole incremento delle pareti intonacate (fino a 20 volte), 
mentre il cambiamento in rigidezza per le pareti rinforzate con FRP è trascurabile.  
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Un programma di ricerca sperimentale condotto presso i laboratori Enel-
Hydro, nell’ambito del progetto Cittànova, ha cercato di valutare l’efficacia dei 
rinforzi a matrice polimerica applicati sulle murature. L’obiettivo della ricerca è 
stato quello di ottenere informazioni sulla capacità portante e di spostamento dei 
pannelli, nei confronti di varie geometrie del rinforzo strutturale. 
Le prove sperimentali di questo programma di ricerca sono state realizzate 
su singoli pannelli di muratura a sacco realizzata con blocchi di tufo, sottoposti ad 
azioni verticali e di taglio nel proprio piano. I pannelli sottoposti a prova sono 
costituiti da due paramenti sufficientemente regolari realizzati con blocchi lapidei 
di tufo e da un riempimento interno di scaglie di materiale di risulta e malta. I 
blocchi lapidei hanno dimensione 100×250×400 mm, i giunti sono riempiti con 
malta dello spessore di 10 mm. Alcuni pannelli sono stati rinforzati con nastri di 
FRP in fibra di carbonio unidirezionale, altri pannelli sono stati rinforzati con 
nastri di FRP in fibra di vetro a tessitura bidirezionale, applicati simmetricamente 
su entrambi i lati e disposti secondo diverse geometrie di posa in opera: a maglia 
quadrata parallela ai letti di malta e con direzione diagonale (come mostrato in 
figura 5.6). Tutte le strisce applicate hanno una larghezza di 210 mm.  
 
 
Figura 5.6 Configurazione dei rinforzi diagonale e a maglia quadrata. 
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I pannelli sono stati sottoposti a prove di taglio secondo le seguenti fasi: 
• applicazione di un carico verticale pari a 400 kN per simulare i carichi 
permanenti (peso proprio della struttura) più i sovraccarichi totali 
distribuiti tra i vari impalcati;  
• esecuzione di una storia di spostamento orizzontale ciclica; 
• esecuzione di una prova di tipo monotono, corrispondente all’applicazione 
di un incremento di spostamento orizzontale progressivo fino al 
raggiungimento della rottura del pannello. 
Nella realizzazione del sistema di prova si è cercato di riprodurre le reali 
condizioni di vincolo in cui si trova il maschio murario, visto come componente 
strutturale di una parete piana sottoposta ad azioni nel proprio piano medio. Al di 
sopra e al di sotto di ciascun pannello di prova sono stati realizzati dei cordoli in 
calcestruzzo debolmente armato a tutto spessore di altezza 300 mm. 
In figura 5.7 è possibile osservare i risultati delle prove sperimentali nelle 
varie configurazioni di rinforzo. 
 
 
Figura 5.7 Risultati delle prove sperimentali. 
 
Per tutti i modelli testati, sia rinforzati sia non rinforzati, il grafico di 
figura 5.7 evidenzia che nella fase iniziale i provini presentano un comportamento 
elastico lineare. L’applicazione dei compositi sui paramenti murari ha influenzato 
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in modo rilevante il comportamento meccanico dei pannelli,in termini di capacità 
resistente e di diffusione degli sforzi, e il loro meccanismo di collasso. Tutte 
queste grandezze si sono mostrate sensibili anche alle irregolarità dovute ai difetti 
di costruzione delle murature e alle modalità di posa in opera dei rinforzi. 
I pannelli di muratura non rinforzati presentano una totale incapacità di 
resistere a trazione, l’intervento di rinforzo ha trasformato la sezione resistente dei 
pannelli in una sezione armata in cui le armature sono costituite dalle fibre, per cui 
l’efficacia dell’FRP nella partecipazione ai meccanismi di resistenza si sviluppa in 
seguito alla parzializzazione della sezione.  
Il grafico di figura 5.7 mostra che il rinforzo dei provini mediante strisce di 
FRP a base di fibre di carbonio appare più vantaggioso rispetto ai rinforzi con 
fibre di vetro: per un determinato incremento di spostamento orizzontale, infatti, il 
maggiore modulo elastico del carbonio induce incrementi superiori in termini di 
sforzi rispetto al vetro, e soprattutto una risposta post-picco caratterizzata da un 
minore degrado di resistenza al crescere degli spostamenti orizzontali impressi, 
rendendo il comportamento globale dei provini più duttile. 
Per quanto riguarda le configurazioni di rinforzo, la distribuzione di strisce  
a maglia quadrata risulta essere più efficace in termini di capacità ultima rispetto 
alla configurazione con strisce diagonali. La prima, infatti, offre una migliore 
distribuzione delle tensioni legata alla maggiore diffusione delle lamine sul 
pannello in muratura. Le lamine disposte diagonalmente, invece, concentrano 
lungo la diagonale stessa le interazioni lamina-muratura, provocando una 
concentrazione delle tensioni in piccole zone della muratura. 
I meccanismi di collasso che si instaurano nei pannelli non rinforzati e in 
quelli rinforzati sono molto differenti. Il pattern di rottura dei pannelli non 
rinforzati mostra come il collasso sia avvenuto mediante una rapida propagazione 
di fessure sub-verticali diffuse lungo la diagonale compressa, interessando i giunti 
di connessione e i conci di tufo. Nei modelli rinforzati, a dissesto avanzato si 
instaurano delle manifestazioni fessurative analoghe a quelle della presso-
flessione, aggravate dalla presenza del taglio che produce fessure diagonali. I 
pannelli con geometria di rinforzo a maglia quadrata sono caratterizzati da 
prevalenti superfici di frattura diagonali e da vistose lesioni sub-verticali nella 
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zona in cui si raggiunge la crisi per compressione. I provini rinforzati con strisce 
in carbonio disposte diagonalmente, hanno evidenziato principalmente un quadro 
fessurativo diffuso, con linee di frattura multiple orizzontali nelle zone che 
raggiungono la crisi per trazione e lesioni verticali al lembo compresso della 
sezione di base. I provini rinforzati con fibre di vetro disposte diagonalmente 
hanno presentano fratture di trazione orientate secondo l’isostatica di 
compressione, unitamente al quadro fessurativo della presso-flessione. 
Un’ulteriore esperienza sperimentale è stata condotta all’università di 
Bologna (svolta nel periodo tra febbraio e novembre del 2000). Essa si è occupata 
dello studio di pannelli di muratura rinforzati attraverso l’utilizzo di materiali 
compositi in fibre di vetro (GFRP), sottoposti alle azioni di taglio e di 
compressione verticale, sollecitazioni tipiche dei maschi murari. 
Le prove sperimentali sono state condotte su pannelli di muratura di forma 
quadrata, alcuni dei quali costruiti con mattoni in calcestruzzo, altri realizzati in 
mattoni di laterizio. Per ogni tipologia costruttiva sono stati testati sia pannelli non 
rinforzati, sia pannelli rinforzati con un tessuto in fibra di vetro applicato a secco 
(wet lay-up) da un solo lato dei pannelli, come si può vedere dalla figura 5.8. 
 
 
 
Figura 5.8 Tipologia di rinforzo dei pannelli di muratura. 
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 I pannelli di muratura sono stati sottoposti ad un carico verticale pari a 100 
kN e ad una forza orizzontale applicata con incrementi di 10 kN fino a 
raggiungere il valore di 50 kN, raggiunto il quale la forza è stata ridotta a 40 kN. 
Nelle figure 5.9 e 5.10 sono presentati i risultati delle prove sperimentali. 
 
 
Figura 5.9 Risultati delle prove sperimentali realizzate sui pannelli con blocchi di laterizio. 
 
 
Figura 5.10 Risultati delle prove sperimentali realizzate sui pannelli con blocchi di calcestruzzo. 
 
I risultati sperimentali mostrano che la capacità di carico dei pannelli 
rinforzati è incrementata fino al 65% rispetto al carico ultimo dei pannelli non 
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rinforzati, inoltre si può osservare dai grafici che la capacità deformativa è rimasta 
invariata. Le prove hanno evidenziato che la risposta dei provini è fortemente 
influenzata dal comportamento meccanico della malta e la crisi si è manifestata 
attraverso una combinazione di sforzo di trazione, azione di taglio e di  
compressione.  
Per le murature non rinforzate in laterizio, la crisi si è verificata per 
fessurazione lungo i giunti orizzontali alla base del provino, mentre i pannelli non 
rinforzati realizzati con blocchi di calcestruzzo hanno raggiunto la crisi per la 
rapida propagazione di fessure diagonali. Inoltre si sono verificate anche rotture 
locali nei pressi del punto di applicazione del carico e del punto di reazione al lato 
opposto. 
Per quanto riguarda le murature rinforzate con fibre di vetro, la crisi si è 
manifestata lungo la diagonale del pannello per fessurazione e il danneggiamento 
si è verificato nella malta. La crisi risente soprattutto del fenomeno cosiddetto di 
debonding, ossia di distacco del tessuto in fibra di vetro dalla superficie del 
pannello. Prima che si instauri il fenomeno del debonding il carico è sostenuto 
dall’azione combinata della muratura e del rinforzo GFRP. In seguito al suddetto 
fenomeno, si instaura un meccanismo reticolare nel quale il GFRP forma un 
elemento diagonale teso. 
 
5.1.1 Considerazioni conclusive 
Dalle prove sperimentali presentate è possibile formulare le seguenti 
considerazioni finali in cui si esprimono i vantaggi derivanti dall’uso di compositi 
FRP per il miglioramento di strutture in muratura nei confronti delle tecniche 
tradizionali. Innanzitutto l’utilizzo dei compositi sotto forma di strisce, lamine o 
barre, non produce considerevoli aumenti della massa e della rigidezza della 
struttura, aumenti che potrebbero modificare la risposta dinamica della struttura 
nei confronti degli eventi sismici. Inoltre i risultati degli studi eseguiti hanno 
mostrato un aumento della capacità resistente nel piano, e un aumento della 
duttilità dei pannelli rinforzati. Infine, a differenza dei metodi di rinforzo 
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convenzionali, i compositi FRP non violano l’estetica delle facciate degli edifici e, 
avendo dimensioni contenute, non invadono gli spazi utilizzabili dell’edificio.  
Sulla base degli studi presentati, risulta evidente che l’utilizzo di compositi 
FRP per migliorare pareti in muratura non rinforzate, può essere un’alternativa 
efficiente per migliorare il comportamento globale delle pareti nel piano.  
 
5.2 Prove di compressione diagonale 
Le prove di compressione diagonale eseguite su pannelli di muratura 
forniscono, a questi ultimi, sollecitazioni del tutto analoghe a quelle che nascono 
nelle fasce murarie, qualora la struttura sia soggetta ad azioni orizzontali quali il 
vento o le azioni sismiche. Infatti, nella risposta dinamica di un edificio in 
muratura soggetto ad azioni orizzontali, le fasce sviluppano un comportamento a 
puntone compresso, come mostrato in figura 5.11.  
 
 
Figura 5.11 Analogia tra il funzionamento a puntone delle fasce murarie (a) e la prova di 
compressione diagonale (b). 
  
Si presentano ora gli articoli associati ad alcuni studi sperimentali eseguiti 
negli anni scorsi su pannelli di muratura rinforzati con compositi FRP e sollecitati 
con una compressione lungo una loro diagonale. 
 
B
B
PD
PD PDV
PDH
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5.2.1 Analisi del comportamento tagliante nel piano di pareti in muratura 
realizzate con blocchi forati e rinforzate con FRP (Gabor et al., 2004) 
Questo articolo presenta un’analisi sperimentale relativa al comportamento 
tagliante nel piano di pareti in muratura di dimensione 870×840×100 mm 
realizzate con blocchi forati e rinforzate esternamente con compositi 
fibrorinforzati FRP. Le prove sperimentali sono rivolte alla valutazione 
dell’efficacia di differenti configurazioni di rinforzo e la metodologia con la quale 
esse si svolgono consiste nella compressione diagonale delle pareti in muratura.  
5.2.1.1 Introduzione 
Poiché molti edifici in muratura situati in zona sismica non sono stati 
progettati e costruiti per resistere alle sollecitazioni sismiche, deve essere stimata 
la vulnerabilità di una gran quantità di queste strutture e molte devono essere 
adeguate simicamente. Per rispondere a questa necessità, i metodi di valutazione e 
le tecniche di rinforzo sono in continuo miglioramento. Oggi, la ricerca è centrata 
su innovative tecniche di rinforzo basate sull’utilizzo materiali compositi, 
specialmente FRP fissati agli elementi strutturali esternamente. Lo stato dell’arte 
dei rinforzi FRP applicati alle strutture di ingegneria civile è presentata in 
(Priestley and Seible 1995, Hamelin 1998, Triantafillou 2001). L’obbiettivo 
principale dell’introduzione dei rinforzi è di incrementare la capacità resistente e 
deformativa delle strutture, così da evitare modalità di rottura di tipo fragile e 
impreviste. Il comportamento e la patologia del danno delle pareti in muratura 
sottoposte a carico predominante di taglio è classificato in questa categoria 
(FEMA 306 1999).  
Generalmente, il comportamento delle struttura in muratura o degli 
elementi strutturali in muratura è osservato considerando il comportamento fuori 
dal piano e nel piano. Una larga quantità di materiale scientifico è dedicato alla 
valutazione del comportamento fuori dal piano di pareti in muratura sia rinforzate 
sia non rinforzate, siccome preservare l’integrità strutturale di una struttura in 
muratura durante i terremoti è fondamentale. Se viene evitata la rottura fuori dal 
piano, allora la resistenza strutturale è principalmente influenzata dal 
comportamento nel piano delle pareti in muratura. A causa del piccolo rapporto 
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altezza larghezza delle pareti, si possono sviluppare sollecitazioni di taglio 
relativamente elevate, e di conseguenza un comportamento non duttile della 
struttura (Paulay e Priestley 1992). Inoltre, il comportamento fragile dei blocchi in 
muratura e della malta di cemento riduce la capacità di dissipazione di energia 
degli elementi in muratura. Quindi, per prevedere il comportamento tagliante, è 
necessario valutare in modo opportuno le proprietà meccaniche della muratura. 
Queste proprietà dipendono dalle caratteristiche dei costituenti (blocchi e malta) e 
dalla loro interazione (Hendry et al. 1997). D’altro canto, le proprietà meccaniche 
dei componenti variano a seconda della loro natura (mattoni pieni o forati, blocchi 
di calcestruzzo, composizioni di malta). Di conseguenza, per ogni tipo di muratura 
è necessario un programma di test approfondito, che varia dai costituenti la 
muratura (livello microscopico) alla scala di assemblaggio (livello macroscopico). 
In questo lavoro sono state analizzate pareti di muratura costruite con 
blocchi di laterizio e con malta pronta all’uso. Sono stati eseguiti studi 
sperimentali tramite test di compressione diagonale per descrivere il 
comportamento tagliante di pannelli in muratura rinforzati con fibre polimeriche 
FRP.  
5.2.1.2 Proprietà meccaniche dei componenti della muratura 
I pannelli in muratura utilizzati per l’esecuzione dei test di compressione 
diagonale sono stati costruiti utilizzando mattoni forati di dimensione 210×100×50 
mm e malta pronta all’uso con sabbia di granulometria 0-5 mm e cemento 
Portland.  
La compressione diagonale genera uno stato di sollecitazione di taglio e 
compressione lungo la direzione orizzontale e verticale dei giunti, perciò gli 
strumenti utilizzati sono stati posizionati in modo tale da permettere la misura dei 
parametri meccanici dei blocchi e della malta. Inoltre sono determinati i parametri 
meccanici dei blocchi e della malta dai test eseguiti su prismi di muratura 
piuttosto che su provini individuali, siccome i test su provini individuali possono 
indurre ad errori, come riportato in letteratura: innanzitutto, data la piccola 
dimensione verticale dei blocchi, gli effetti di confinamento indotti dalle piastre di 
carico della strumentazione incrementano artificialmente la resistenza dei provini 
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testati così che il diagramma sollecitazione-deformazione può essere errato 
(Paulay e Priestley 1992); in secondo luogo, le caratteristiche della malta nei 
giunti possono essere differenti da quelle misurate nei prismi cilindrici.  
Di seguito si descrivono le proprietà meccaniche dei materiali utilizzati per 
la realizzazione dei provini. 
• Muratura. I parametri più importanti osservati tramite prove di 
compressione su prismi di muratura sono il modulo elastico E e il 
coefficiente di Poisson ν. Inoltre è stata misurata anche la resistenza a 
taglio che si presenta all’interfaccia malta-blocchi tramite una prova di 
taglio. I prismi utilizzati per queste prove hanno le stesse caratteristiche 
geometriche dei pannelli utilizzati per le successive prove di compressione 
diagonale e le prove sono state eseguite sulla base delle raccomandazioni 
RILEM (RILEM 1994a). In tabella 5.1 sono raccolti i valori medi delle 
proprietà meccaniche della muratura e dei suoi costituenti ottenuti dai test. 
 
Tabella 5.1 Proprietà meccaniche della muratura e dei suoi costituenti 
 Mattoni Malta Muratura 
Modulo elastico (MPa) 12800 4000 9400 
Coefficiente di Poisson 0.2 0.2 0.3 
Resistenza a taglio (MPa) - 1.63 - 
Angolo di attrito - 43° - 
 
• Rinforzi FRP. Per il rinforzo dei pannelli di muratura sono stati utilizzati 
tre tipi di compositi FRP: fibre di vetro unidirezionali (denominate RFV), 
fibre di carbonio unidirezionali (denominate RFC) e fibre di vetro 
bidirezionali (denominate RFW). Queste tipologie di composito 
presentano una maggior disponibilità sul mercato e sono le più utilizzate 
anche per applicazioni su elementi calcestruzzo. Le proprietà meccaniche 
dei compositi sono state determinate attraverso prove di trazione su 
provini di composito realizzati includendo le fibre in una resina 
epossidica, per simulare le stesse condizioni in cui si trovano le fibre 
quando vengono applicate come rinforzo alle pareti. Tutti i compositi 
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rivelano un comportamento elastico e lineare, ma le proprietà meccaniche 
sono completamente differenti tra le varie tipologie di composito. I 
risultati sono mostrati in tabella 2.  
 
Tabella 5.2 Proprietà meccaniche dei compositi utilizzati come rinforzi. 
 
Moduli elastici 
(MPa) 
Resistenza 
(MPa) 
Deformazione 
ultima (%) 
Deviazione 
standard (%) 
 
Exx Eyy 
RFV 23000 2500 460 2 11 
RFC 80000 3000 720 0.9 2 
RFW 10000 10000 100 1 1 
 
 
Dai valori presenti in tabella 5.2 si può osservare che i compositi RFV e 
RFC hanno elevata resistenza ed elevato modulo elastico, mentre i 
compositi RFW hanno basse proprietà meccaniche. Inoltre, la 
deformazione ultima del composito RFV è il doppio della deformazione 
ultima degli altri tipi di composito. 
5.2.1.3 Descrizione dei pannelli di muratura 
I pannelli di muratura utilizzati per le prove di compressione diagonale 
sono realizzati in accordo con le raccomandazioni RILEM (RILEM 1994c). La 
dimensione globale dei pannelli di muratura è stabilita in funzione della 
dimensione dei singoli blocchi per assicurare che i pannelli abbiano un numero 
rappresentativo di giunti e blocchi. In seguito alle precedenti considerazioni, per 
l’esecuzione delle prove sono realizzati cinque pannelli di muratura, aventi 
dimensioni nominali di 870 × 840 × 100 mm (figura 5.12). 
I pannelli sono realizzati con mattoni forati di laterizio, posati con giunti di 
malta di spessore 10 mm. Due provini sono tenuti senza rinforzo, gli altri tre 
pannelli sono rinforzati con i tre tipi di compositi FRP precedentemente 
presentati. Per applicare il carico di compressione diagonale, gli angoli dei 
pannelli sono incastrati in angolari di acciaio riempiti di calcestruzzo. La 
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lunghezza dell’incastro è approssimativamente uguale a 1/6 della lunghezza del 
pannello.  
 
 
Figura 5.12 Configurazione geometrica e condizioni al contorno di pannelli in muratura. 
 
Oltre a studiare l’efficacia di differenti tipologie compositi FRP, sono 
analizzate anche due diverse configurazioni di rinforzo. Per i pannelli rinforzati 
con compositi unidirezionali RFV e RFC, la configurazione del rinforzo è 
costituita da quattro strisce collegate ortogonalmente alla diagonale caricata 
(figure 5.13 (a) e (b)). La dimensione delle strisce è 400×150 mm. La distanza 
verticale tra le strisce è approssimativamente 100 mm. La scelta di questa 
configurazione è stata dettata da vari fattori: 
• i compositi lavorano efficacemente solo quando sono caricati in trazione; 
• i compositi unidirezionali sono più frequentemente realizzati in strisce di 
larghezza 150 mm; 
• la lunghezza delle strisce è scelta considerando che la zona principalmente 
sollecitata è localizzata lungo la diagonale compressa, dove si possono 
presentare fessure durante il test di compressione diagonale. 
Per il composito bidirezionale (denominato RFW) l’intera superficie del 
pannello è ricoperta dal rinforzo (figura 5.13 (c)). La ragione dell’impiego di 
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questo tipo di rinforzo è di comparare l’efficacia dei compositi ad alto modulo ed 
alta resistenza (RFV e RFC) nei confronti dei compositi bidirezionale aventi 
proprietà meccaniche inferiori (RFW). L’orientazione delle fibre del composito 
RFW seguono le direzioni delle diagonali tese e compresse.  
 
 
Figura 5.13 Configurazioni dei rinforzi applicati ai pannelli di muratura. 
 
5.2.1.4 Configurazione delle prove 
La figura 5.14 mostra la configurazione della strumentazione utilizzata per 
la realizzazione delle prove di compressione diagonale.  
 
 
Figura 5.14 Configurazione della strumentazione per l’esecuzione delle prove sperimentali. 
 
(a) (b) (c) 
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Il carico verticale è applicato gradualmente attraverso un martinetto 
idraulico da 500 kN ed è controllato da una cella di carico.  
 
 
Figura 5.15 Strumenti di misurazione impiegati nelle prove.  
 
Trasduttori di spostamento LVDT misurano gli spostamenti delle diagonali 
compresse e tese dei pannelli di muratura. Inoltre, l’evoluzione della 
deformazione nelle strisce di composito RFV e RFC durante il carico è 
determinata tramite misuratori di deformazione. Per i fogli di composito RFW le 
deformazioni sono misurate alle quote corrispondenti a quelle delle strisce RFV e 
RFC. Gli strumenti di misurazione impiegati nelle prove di compressione 
diagonale sono mostrati in figura 5.15. 
5.2.1.5 Risultati sperimentali di pannelli non rinforzati 
I due pannelli non rinforzati che sono stati testati, denominati NR1 e NR2, 
hanno presentato una rottura fragile lungo la diagonale compressa (figura 5.16). 
Le fratture sono apparse improvvisamente nei giunti di malta e nei mattoni, 
producendo la crisi istantanea dei pannelli di muratura (crisi fragile).  
Per analizzare il comportamento globale dei pannelli non rinforzati si 
riportano le curve forza-spostamento lungo le due diagonali (figure 5.17 e 5.18). 
La deformazione è stata valutata come il rapporto tra lo spostamento misurato dai 
trasduttori LVDT e la distanza iniziale tra i due punti di misura. Queste curve 
mostrano un comportamento quasi elastico con un debole comportamento non 
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lineare lungo la diagonale compressa (figura 5.17) e un comportamento non 
lineare più pronunciato lungo la diagonale tesa (figura 5.18).  
 
 
Figura 5.16 Crisi dei pannelli di muratura non rinforzati. 
 
 
Figura 5.17 Diagramma forza-deformazione riferito alla diagonale compressa delle pareti non 
rinforzate NR1 e NR2. 
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Figura 5.18 Diagramma forza-deformazione riferito alla diagonale tesa delle pareti non rinforzate 
NR1 e NR2. 
 
Il carico ultimo di rottura misurato è rispettivamente di 215.3 kN per il 
pannello NR1 e 251.8 kN per NR2 (si veda la tabella 5.3). La differenza tra i due 
carichi ultimi è relativamente importante (17%) ma si spiega tenendo presente la 
grande variabilità delle caratteristiche meccaniche a cui sono soggetti i pannelli in 
muratura, causata dalla disomogeneità del materiale muratura e dalle imperfezioni 
realizzative dei pannelli. 
 
Tabella 5.3 Risultati sperimentali delle prove. 
 Tipologia rinforzo Carico di 
rottura (kN) 
Modalità di 
rottura 
Deformazione 
ultima (µm/m) 
NR1 - 215.3 scorrimento diagonale 470 
NR2 - 251.8 scorrimento diagonale 700 
RFV fibre di vetro 1D  332.0 scorrimento 1500 
RFC fibre di carbonio 1D 361.0 schiacciamento 1500 
RFW Fibre di vetro 2D 384.0 schiacciamento 1800 
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5.2.1.6 Risultati sperimentali di pannelli rinforzati 
Le più importanti caratteristiche del comportamento globale di pannelli in 
muratura rinforzati possono essere messe in risalto attraverso i diagrammi forza-
spostamento (figure 5.19 e 5.20). In questi diagrammi NR1 e NR2 individuano i 
due pannelli di muratura non rinforzati mentre RFV, RFC e RFW denotano i 
pannelli rinforzati con le tre differenti tipologie di rinforzo precedentemente 
illustrate. I diagrammi sottolineano due fasi del comportamento globale: una 
prima fase elastica e una seconda fase plastica. Una prima osservazione 
importante è relativa al comportamento dei pannelli nella fase elastica: essi hanno 
la stessa rigidezza iniziale, come mostrato dalle curve forza-spostamento che 
hanno tutte la stessa pendenza iniziale. Inoltre, il carico corrispondente al limite 
elastico e il carico ultimo dei pannelli rinforzati sono molto più elevati dei carichi 
relativi ai pannelli non rinforzati.  
 
 
Figura 5.19 Diagramma forza-deformazione riferito alla diagonale compressa di tutte le pareti 
testate, sia non rinforzate sia rinforzate. 
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Figura 5.20 Diagramma forza-deformazione riferito alla diagonale tesa di tutte le pareti testate, 
sia non rinforzate sia rinforzate. 
 
L’incremento della resistenza, come si può notare dalle figure 5.20 e 5.21 
è abbastanza notevole: 42% per il rinforzo RFV e oltre il 65% per il rinforzo 
RFW. Perciò, una prima conseguenza dell’applicazione dei rinforzi è la crescita 
della resistenza dei pannelli senza incremento delle loro rigidezze iniziali. Inoltre, 
la presenza di un rilevante tratto plastico nelle curve, mostra un incremento della 
capacità deformativa dei pannelli rinforzati. Le deformazioni corrispondenti ai 
carichi massimi dei pannelli rinforzati sono tre volte superiori alle deformazioni 
corrispondenti ai pannelli non rinforzati, come mostrato dalla tabella 5.3.  
Le modalità di crisi osservate per i tre pannelli sono le seguenti:  
• il pannello rinforzato con il composito in fibra di vetro unidirezionale 
(RFV) va in crisi improvvisamente a causa di una rottura lungo la 
diagonale compressa alle estremità delle strisce di composito (figura 5.21 
(a)); 
• le pareti rinforzate con fibre di carbonio unidirezionali (RFC) e fibre di 
vetro bidirezionali (RFW), si sono rotte localmente nelle zone di 
applicazione del carico (figura 5.21 (b)).  
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Figura 5.21 Modalità di rottura di pareti in muratura rinforzate con compositi RFV (a) e di pareti 
in muratura rinforzate con compositi RFC e RFW (b). 
 
Le prove di compressione diagonale sui pannelli sono eseguite a controllo 
di carico, questo non permette una esauriente valutazione delle risorse post picco 
degli elementi strutturali. Tuttavia, nel caso di pareti in muratura sottoposte a un 
carico predominante di taglio, la deformazione post picco è piuttosto bassa: il 
coefficiente di duttilità è spesso considerato pari a 1 (FEMA306 1999), (Paulay 
and Priestley 1992). Perciò in un primo approccio può essere utile un confronto 
del comportamento di pannelli rinforzati e non rinforzati, considerando solo il 
comportamento fino al massimo carico sopportabile. Come mostrano i risultati, la 
capacità di deformazione dei pannelli rinforzati è aumentata in modo significante. 
Per valutare l’efficacia dei compositi utilizzati per i rinforzi, si può 
confrontare, per ogni pannello rinforzato, la deformazione misurata nella muratura 
lungo la diagonale orizzontale e la deformazione nelle strisce di rinforzo. Le 
figure 5.22, 5.23 e 5.24 mostrano, per le tre tipologie di rinforzo, le curve forza-
deformazione associate alla diagonale orizzontale e alle strisce di rinforzo. 
(a) (b) 
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Figura 5.22 Curve forza-deformazione nelle strisce di composito RFV. 
 
 
Figura 5.23 Curve forza-deformazione nelle strisce di composito RFC. 
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Figura 5.24 Curve forza-deformazione nei fogli di composito RFW. 
 
Va sottolineato che lo stato deformativo nelle strisce RFV e RFC è non 
omogeneo: le strisce sono più o meno sollecitate in funzione della loro posizione e 
dello spessore locale della muratura. Quindi, nelle zone di muratura tra due 
strisce, può verificarsi uno stato deformativo che può provocare la crisi della 
muratura. Questo non è il caso della muratura rinforzata con fogli di RFW, dove 
lo stato di deformazione è omogeneo sull’altezza della parete. In termini di carico 
ultimo e deformazione ultima questo tipo di composito è più efficiente che 
compositi ad elevata resistenza ed elevata rigidezza (RFC o RFV).  
Considerando il fattore di efficienza meccanica τm (figura 5.25), definito 
come rapporto tra la deformazione effettiva nel composto ε e la deformazione 
ultima εu, è possibile sottolineare che l’utilizzo di compositi RFW è molto più 
efficiente rispetto all’utilizzo di compositi RFV o RFC: 25% per RFW contro 
2.5% e 9% rispettivamente per RFV e RFC. Anche se il numero di pannelli testati 
non è esauriente si può concludere che la tensione ultima dei pannelli incrementa 
significativamente a causa del rinforzo. La rottura è causata dall’eccesso di forza 
di compressione della muratura nelle regioni dove questo tipo di carico è 
predominante. 
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Figura 5.25 Fattore di efficienza meccanica per compositi RFV, RFC e RFW. 
 
5.2.1.7 Conclusioni 
I risultati ottenuti rivelano la capacità dei rinforzi in FRP di migliorare il 
comportamento delle pareti in muratura. I compositi fibrorinforzati FRP 
forniscono non solo una miglior resistenza (aumentata fino al 60%) ma anche una 
significante capacità deformativa (fino a 3 volte). Inoltre, per la fase elastica, il 
rinforzo non modifica la rigidezza nel piano della parete, ciò è un bene per le 
struttura in muratura che sono sottoposte a carichi sismici. 
Quando il comportamento del pannello in muratura è dominato dal 
fenomeno del taglio, la modalità di rottura prevalente è una fessurazione 
diagonale e il metodo più efficace di rinforzo è di posizionare le strisce in 
direzione normale alle fratture. In questo contesto, le strisce di composito 
unidirezionale permettono un incremento della resistenza dei pannelli di muratura. 
Tuttavia, la loro efficacia è limitata alle zone in cui sono connesse alla muratura, 
questo spiega le fessure alle estremità delle strisce di composito RFV. Perciò, 
l’uso di rinforzi realizzati con compositi bidirezionali posti sull’intera superficie 
diventa veramente interessante: il problema dell’efficacia locale è eliminato. 
Inoltre, il fatto di applicare compositi bidirezionali è necessario poiché i carichi 
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generati dai terremoti producono sforzi di compressione alternativamente lungo le 
due diagonali dei pannelli di muratura. 
Attraverso queste osservazioni è possibile affermare che l’uso di rinforzi 
realizzati con compositi aventi un’importante capacità deformativa è utile, invece, 
l’uso di compositi con elevato modulo elastico ed elevata resistenza non è 
necessario. In questo modo rinforzare strutture in muratura con compositi FRP per 
strutture diventare una modalità economica. 
 
5.2.2 Il comportamento strutturale della muratura nelle zone terremotate 
dell’Umbria: alcune sperimentazioni (Borri et al. 2000) 
Il presente lavoro riporta i risultati di una serie di sperimentazioni 
realizzate in laboratorio ed in situ su pannelli in muratura non rinforzati e 
rinforzati in via preventiva o come tecnica di riparazione.  
Le prove sono state realizzate in situ nelle zone terremotate dell’Umbria su 
edifici con tessiture murarie tipiche di queste località sia su pannelli non rinforzati 
sia su pannelli rinforzati adottando diverse tecniche (iniezioni preventive o per 
riparazione, placcaggi con materiali compositi a base di fibra di carbonio e di 
vetro). La sperimentazione ha avuto lo scopo di analizzare l’efficacia 
dell’intervento inteso soprattutto come tecnica di miglioramento sismico per 
meccanismi di collasso nel piano. 
5.2.2.1 Introduzione 
La valutazione della resistenza a taglio di pareti in muratura è un 
parametro necessario al fine di determinare la vulnerabilità sismica degli edifici e 
di progettare i relativi interventi di miglioramento o di adeguamento sismico. 
Questo parametro unitamente alla resistenza a compressione, alla duttilità 
ed alle rigidezze normali e a taglio deve essere ottenuto da prove sperimentali 
realizzate in laboratorio o preferibilmente in situ. Nel corso degli anni alcune 
sperimentazioni sono state realizzate da ricercatori stranieri ed italiani 
sull’argomento ottenendo risultati molto dispersi in funzione del tipo di prova e 
delle diverse tessiture murarie. 
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Le prove che con maggiore frequenza vengono utilizzate sono quella di 
compressione diagonale e quella di taglio-compressione. La prova di 
compressione diagonale è definita dalle normative americane ASTM E 519-81 
(1981) ed esistono in bibliografia numerosi dati sperimentali ottenuti con questa 
prova (Modena, 1994) (Vestroni et al., 1995). 
La prova di taglio-compressione è stata adottata da (Sheppard, 1980) e più 
di recente in Italia da (Vignoli et al., 1999) che hanno adottato uno schema di 
prova con sollecitazione di compressione imposta. 
La presente sperimentazione ha consentito di realizzare una parziale 
caratterizzazione di alcune tessiture murarie tra le più diffuse nelle zone 
appenniniche dell’Umbria. Nella maggior parte dei casi l’utilizzo delle pietre 
locali, fondamentalmente a base calcarea, era preponderante rispetto al laterizio o 
ad altre tipi di pietre. La lavorazione del materiale era in generale appena 
accennata soprattutto per gli edifici più comuni dell’edilizia storica (abitazioni 
rurali, magazzini). Per questo motivo risulta molto diffuso risulta l’utilizzo di 
malte con scadenti caratteristiche meccaniche tanto da non rendere possibile 
l’estrazione di campioni per la caratterizzazione meccanica in laboratorio. Queste 
malte sono state caratterizzate chimicamente evidenziando la bassa 
concentrazione di calce aerea e l’assenza di silicati di calcio ed alluminio.  
Un numero significativo di pannelli è stato ricavato da edifici lesionati 
scegliendo porzioni di pareti murarie non danneggiate, in genere caratterizzate da 
tessiture murarie costituite da due paramenti murari debolmente ammorsati con 
pietrame appena sbozzato e calce aerea. In alcuni casi i pannelli sono stati ricavati 
su tessiture costituite da mattoni pieni legati da calce aerea. Tutti i pannelli sono 
stati ottenuti da pareti murarie con tecniche tali da non provocare danneggiamenti 
alla porzione di muratura da sottoporre a prova. 
5.2.2.2 L’analisi sperimentale 
Sono state realizzate tre tipi di prove su pannelli murari di diverse 
dimensioni: prove di compressione semplice, prove di compressione diagonale e 
prove di taglio-compressione. Queste prove sono state realizzate in situ estraendo 
i pannelli da edifici parzialmente danneggiati dagli eventi sismici che hanno 
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colpito l’Umbria e le Marche nel 1997-98. Ne è un esempio il pannello mostrato 
in figura 5.26. Tutti i pannelli sono stati ottenuti tagliando la muratura con la 
tecnica del filo diamantato al fine di arrecare il minor disturbo possibile. 
 
 
Figura 5.26 Esempio di prova di compressione diagonale realizzato su un pannello ricavato da un 
edificio esistente. 
 
Le prove di compressione semplice sono state realizzate su pannelli di 
dimensioni di 180 cm (altezza) × 90 cm (larghezza) con spessori variabili in 
funzione della tipologia muraria. Queste prove essendo finalizzate alla 
determinazione delle caratteristiche di rigidezza (modulo di Young) sono 
sperimentazioni di tipo non distruttivo anche se le sollecitazioni impartite, pur 
limitate, hanno determinato un comportamento non lineare della muratura con 
deboli residui allo scarico. 
Le successive prove di taglio-compressione sono state realizzate sui 
medesimi pannelli in precedenza sottoposti a prove di compressione semplice. La 
prova consiste nel sottoporre il pannello ad una sollecitazione verticale di 
compressione costante nel tempo ed uniforme sulla sezione pari a 0.3 MPa e ad 
una azione tagliante applicata nella mezzeria orizzontale del pannello. Queste 
prove hanno avuto lo scopo di determinare le caratteristiche di resistenza a taglio e 
del modulo di elasticità tangenziale della muratura.  
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La prova di compressione diagonale è chiaramente definita dalla 
normativa ASTM E 519-81 ed è stata realizzata su pannelli delle dimensioni di 
progetto di 120×120 cm con spessore variabile in funzione della tessitura muraria. 
Lo scopo della prova è la determinazione della resistenza a taglio e del modulo di 
elasticità tangenziale della muratura. Il sistema di prova è composto da un insieme 
di elementi metallici collegati in modo da ottenere un sistema chiuso. La 
sollecitazione viene applicata al pannello tramite una forza di compressione 
complanare al pannello stesso e diretta lungo una delle due diagonali. Un 
martinetto disposto lungo la diagonale, esternamente al pannello, viene interposto 
tra due elementi metallici che gli permettono, da una parte, di agire direttamente 
su uno spigolo del pannello, dall’altra di risultare rigidamente collegato ad un 
analogo elemento metallico disposto lungo lo spigolo opposto. In corrispondenza 
di questo spigolo la situazione risulta analoga tranne per l’assenza del martinetto: i 
due elementi metallici più esterni sono collegati rigidamente tramite due barre in 
acciaio di uguale lunghezza in modo da permettere una distribuzione uniforme del 
carico sullo spessore del pannello. Il pannello è stato strumentato su entrambi i lati 
con trasduttori induttivi LVDT al fine di determinare le deformazioni lungo le 
quattro diagonali. E’ stato quindi possibile acquisire gli spostamenti nel corso 
della prova in funzione del tempo e dell’intensità del carico applicato al 
martinetto. La strumentazione utilizzata per la prova è mostrata in figura 5.27. 
 
 
Figura 5.27 Schema della prova di compressione diagonale e disposizione della strumentazione. 
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La modalità di prova è consistita in cicli di carico e scarico con valori 
massimi crescenti fino al raggiungimento della rottura. Il carico è stato imposto 
seguendo una serie di cicli uguali a coppie e crescenti di 10 kN fino a rottura. Nel 
caso di pannelli rinforzati con carichi di rottura superiori agli 80 kN l’intervallo 
tra una coppia e l’altra di cicli è stato aumentato a 20 kN. 
5.2.2.3 La sperimentazione in situ 
La sperimentazione è stata realizzata su quindici pannelli ricavati da sette 
edifici localizzati nei comuni di Foligno e di Sellano in Umbria. Questi edifici 
sono stati scelti in base alla tessitura muraria che li costituisce che è tra le più 
diffuse nelle zone terremotate. 
I pannelli sono identificati da una sigla di quattro indici in cui il primo 
indica la località in cui si trova l’edificio da cui sono stati ricavati i pannelli (B = 
Belfiore, V = Vescia, G = Soglio, P = Ponte di Postignano); il secondo indica il 
tipo di prova (D = compressione diagonale, T = taglio-compressione, C = 
compressione); il terzo riporta il numero identificativo del pannello ed il quarto 
indice definisce il tipo di intervento realizzato (FC = rinforzo con fibre di 
carbonio, FV = rinforzo con fibre di vetro, IN = rinforzo tramite iniezioni, SI = 
stilatura e iniezioni, OR = pannello non rinforzato). 
Nella maggior parte dei casi la tessitura è risultata costituita da muri a 
doppio paramento dello spessore di 30-70 cm (con forte preponderanza per 
spessori di circa 50 cm). I materiali costituenti la muratura sono prevalentemente 
costituiti da pietre calcaree bianche e rosa appena sbozzate e malta di calce aerea. 
Nell’edificio di Ponte di Postignano è stata osservata la presenza di pietre in 
travertino bugnato rilevato con circa il 30% rispetto alla superficie delle muratura 
interessata alla sperimentazione. 
Sui quindici pannelli sono state realizzate sei prove di compressione 
semplice, sei prove di taglio-compressione e dodici prove di compressione 
diagonale. 
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5.2.2.4 Tecniche di miglioramento sismico utilizzate 
Al fine di indagare sull’efficacia di diverse tecniche di consolidamento 
alcuni pannelli sono stati rinforzati iniettando malte di calce sia in via preventiva 
sia come tecnica di riparazione. Questa metodologia che può essere considerata 
“tradizionale” è stata messa a confronto con quella innovativa del placcaggio con 
materiali compositi a base di fibre unidirezionali di carbonio (CFRP) e di vetro 
(GFRP). 
La disposizione del tessuto su entrambe le superfici del pannello è stata 
realizzata secondo lo schema riportato nella figura 5.28.  
 
 
Figura 5.28 Disposizione del rinforzo FRP a base di nastri unidirezionali in fibra di carbonio sulla 
superficie del pannello sottoposto a compressione diagonale. 
 
In figura il rinforzo in FRP ritenuto efficace nei confronti del meccanismo 
di collasso è riportato in nero mentre la parte di composito disposta ai lati ha 
essenzialmente lo scopo di garantire l’ancoraggio. Il rinforzo è stato incollato con 
resine epossidiche bicomponenti alla superficie del pannello che è stata 
precedentemente trattata con la disposizione di uno strato di interfaccia costituito 
da malta cementizia o stucco epossidico. 
Le caratteristiche meccaniche dei materiali utilizzati come rinforzo sono 
sinteticamente riportati in tabella 5.4 e sono state ricavate dalle schede tecniche 
del produttore. 
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Tabella 5.4 Caratteristiche meccaniche delle fibre utilizzate. 
Tipo di fibra Carbonio alta 
resistenza 
Vetro 
tipo E 
Densità superficiale Ds, [Kg·m-2] 0.300 0.300 
Spessore equivalente di tessuto secco s, [mm] 0.165 0.118 
Resistenza caratteristica a trazione ftk, [MPa] 3430 1550 
Modulo elastico caratteristico a trazione Etk, [MPa] 230000 75000 
Deformazione ultima ευ,% 1.5 2.1 
 
5.2.2.5 Analisi dei risultati per pannelli non rinforzati 
Si omettono i risultati delle prove di compressione semplice e di taglio-
compressione perché esulano dagli scopi del lavoro svolto in questa tesi. 
Per le prove di compressione diagonale sono stati ottenuti risultati della 
resistenza a taglio τk,nom variabili tra 0.047 MPa e 0.072 MPa con valori medi di 
0.062 MPa (tabella 5.5).  
I risultati della rigidezza secante a taglio G1/3, calcolata ad 1/3 del carico 
massimo, sono molto variabili tra i valori di 19 MPa e di 60 MPa per la tessitura 
costituita da due paramenti debolmente ammorsati di pietre calcaree appena 
sbozzate.  
E’ interessante osservare i risultati relativi ai pannelli realizzati con 
mattoni pieni in laterizio. Per il pannello non rinforzato (B-D-02-OR) è stata 
ottenuta una resistenza a taglio τk,nom significativamente bassa pari a 0.069 MPa e 
una rigidezza a taglio G1/3 pari a 131 MPa. Nel caso di pannello rinforzato con 
fibra di carbonio, B-D-03-FC, grazie anche all’azione di confinamento indotta 
dalle fibre sulla muratura, il sistema muratura-composito è risultato estremamente 
resistente con tensioni di crisi di 0.373 MPa. Al carico di crisi la muratura si è 
fessurata per compressione determinando l’espulsione di piccole parti del laterizio 
del pannello, mentre, per quanto riguarda il composito, le fibre di carbonio, 
applicate su un sottile strato di stucco epossidico, sono rimaste aderenti al 
pannello.  
Si riporta in figura 5.29 il grafico delle risposte dei pannelli sottoposti a 
compressione diagonale, mentre in tabella 5.5 si riportano i risultati numerici delle 
prove. 
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Figura 5.29 Diagramma tensione-deformazione della prova di compressione diagonale. 
 
Tabella 5.5 Risultati delle prove di compressione diagonale. 
Sigla Sezione 
[cm] 
Rinforzo Tessitura Pmax 
[kN] 
τk,nom 
[MPa] 
G1/3 
[MPa] 
γ1/3 
[×10-3] 
B-D-
01-OR 48 Nessuno 
Pietre non 
squadrate 
listate 
58.81 0.072 30 0.791 
B-D-
02-OR 30 Nessuno Laterizio 34.31 0.069 131 0.136 
B-D-
03-FC 30 CFRP Laterizio 188.25 0.373 100 1.240 
M-D-
08-OR 58 Nessuno 
Pietre non 
squadrate 45.80 0.047 19 0.824 
S-D- 
09-OR 40 Nessuno 
Pietre non 
squadrate 48.96 0.072 25 0.942 
S-D- 
10-OR 70 Nessuno 
Pietre non 
squadrate 80.93 0.068 60 0.370 
G-D-
11-OR 57 Nessuno 
Pietre non 
squadrate 51.14 0.053 26 0.642 
G-D-
11-IN 57 
Iniezioni per 
riparazione 
Pietre non 
squadrate 124.85 0.129 685 0.061 
G-D-
12-FC 57 CFRP 
Pietre non 
squadrate 121.53 0.127 55 0.699 
P-D- 
13-OR 48 Nessuno 
Pietre non 
squadrate 47.66 0.059 37 0.533 
P-D- 
13-SI 48 
Stilatura-Iniezioni 
per riparazione 
Pietre non 
squadrate 127.71 0.157 731 0.070 
P-D- 
13-FC 48 CFRP 
Pietre non 
squadrate 141.61 0.173 117 0.497 
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5.2.3 Comportamento nel piano e fuori dal piano di pareti in muratura 
rinforzate con sistemi FRP (Tumialan, Nanni, 2001) 
Sono stati condotti due programmi sperimentali per studiare il 
comportamento nel piano di pannelli in muratura. Il primo programma studia il 
comportamento a taglio di pannelli in muratura rinforzati con materiali compositi 
fibrosi (FRP). Questi test sono stati eseguiti in laboratorio (In-Plane Laboratory), 
e corrispondono alla serie di prove denominata IL. Il secondo programma riguarda 
il comportamento a taglio di maschi murari senza l’azione di un carico assiale, 
indicati come serie IF. Questi test non sono interessanti per lo scopo del lavoro 
svolto in questa tesi e per questo motivo nel seguito verranno presentate solo le 
prove relative alla serie IL e i relativi risultati. 
5.2.3.1 Descrizione dei pannelli di muratura 
Per le prove relative alla serie IL, sono stati realizzati quattro pannelli di 
muratura, con blocchi di calcestruzzo di dimensioni 152×204×406 mm (6×8×16 
in). Le dimensioni globali dei pannelli realizzati per le prove sono di 1626×1626 
mm (64×64 in). Prove di compressione eseguite su provini prismatici hanno 
fornito un valore medio della resistenza a compressione della muratura di  14.41 
MPa (2090 psi) con una deviazione strandard di 19.7. 
I pannelli di muratura sono stati rinforzati con barre in fibra di vetro 
(GFRP) dal diametro di 6.35 mm (0.25 in), aventi una resistenza a trazione di 414 
MPa (60 ksi) e un modulo elastico di 40680 MPa (5900 ksi). Le barre in fibra di 
vetro sono immerse una malta a base di resina epossidica. 
Due pannelli, IL1-a e IL1-b sono stati selezionati come campioni di 
riferimento per la serie e sono stati mantenuti non rinforzati. Il pannello IL2 è 
stato rinforzato con barre di GFRP in tutti i giunti orizzontali, il pannello IL3 è 
stato rinforzato con una griglia in tondini di GFRP, il pannello IL4 è stato 
rinforzato in modo analogo ad IL3 con l’eccezione che per quest’ultimo il rinforzo 
è stato distribuito in entrambi i lati.  Lo schema dei rinforzi è riassunto in tabella 
5.6 ed è schematizzato nelle figure 5.30, 5.31 e 5.32. 
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Tabella 5.6 Disposizione rinforzi per la serie IL. 
Provini Rinforzo Lato frontale Lato posteriore 
Pannello IL1-a Nessuno - - 
Pannello IL1-b Nessuno - - 
Pannello IL2 #2 GFRP Rods Ogni giunto orizzontale - 
Pannello IL3 #2 GFRP Rods Ogni giunto orizzontale e 
verticale - 
Pannello IL4 #2 GFRP Rods Ogni giunto orizzontale Ogni giunto verticale 
 
 
 
 
Figura 5.30 Schema di rinforzo per il provino IL2. 
 
 
Figura 5.31 Schema di rinforzo per il provino IL3. 
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Figura 5.32 Schema di rinforzo per il provino IL4. 
 
5.2.3.2 Descrizione della prova 
I provini sono stati sottoposti ad una prova di compressione diagonale 
(figura 5.33). L’attrezzatura di prova consiste in una serie di elementi metallici 
disposti ai due spigoli di una delle diagonali del pannello. In uno dei due spigoli è 
disposto il martinetto che agisce tra due elementi metallici di cui quello interno è 
appoggiato allo spigolo del pannello e quello esterno collegato tramite barre in 
acciaio all’altro elemento metallico disposto sullo spigolo opposto al primo. Si 
realizza quindi un sistema chiuso in cui il martinetto sollecita il pannello lungo 
una diagonale. 
 
 
 
Figura 5.33 Strumentazione usata per la prova di compressione diagonale. 
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La prova è stata eseguita applicando ai pannelli cicli di carico e scarico ad 
eccezione dei pannelli non rinforzati. I dati delle prove sono stati acquisiti tramite 
celle di carico e quattro trasduttori di spostamento (LVDT) orientati lungo le 
diagonali dei pannelli e disposti su entrambe le facce.  
5.2.3.3 Risultati delle prove 
In figura 5.34 sono riportati i diagrammi carico-fessurazione relativi ad 
entrambe le facce dei pannelli. Dai diagrammi si può osservare che per forze 
vicine a 44.5 kN (10 kips) tutti i provini subiscono una riduzione della loro 
iniziale rigidezza, mostrata da una variazione della pendenza delle curve. Inoltre 
per il pannello IL1-a è stata registrata una capacità massima di 122.8 kN (27.6 
kips), mentre per il pannello IL1-b pari a 113.9 kN (25.6 kips). 
I pannelli IL2, IL3 e IL4 hanno raggiunto tutti circa lo stesso carico 
massimo, pari in media a 236 kN (53 kips).  
 
   
Figura 5.34 Diagrammi carico –fessurazione nelle due facce dei provini. 
 
La tabella 5.7 fornisce i risultati delle prove di compressione diagonale in 
cui Rn rappresenta la resistenza a taglio della muratura rinforzata, data dalla 
somma del contributo relativo alla sola muratura (Rm) e del contributo relativo alle 
barre di rinforzo (Rf). 
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Tabella 5.7 Risultati delle prove di compressione diagonale su pannelli della serie IL. 
Provini Rn  
[kN] ([kips]) 
Rm  
[kN] ([kips]) 
Rf [kN] 
Pannello IL1-a 122.8 (27.6) 122.8 (27.6) - 
Pannello IL1-b 113.9 (25.6) 113.9 (25.6) - 
Pannello IL2 228.7 (51.4) 118.4 (26.6) 110.4 (24.8) 
Pannello IL3 253.2 (56.9) 118.4 (26.6) 134.8 (30.3) 
Pannello IL4 238.1 (53.5) 118.4 (26.6) 119.7 (26.9) 
 
 
Di seguito si riportano i diagrammi forza-spostamento relativi al lato 
frontale dei pannelli testati.  
 
 
Figura 5.35 Curve carico-spostamento pannello IL1-a lato frontale. 
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Figura 5.36 Curve carico-spostamento pannello IL1-b lato frontale. 
 
 
Figura 5.37 Curve carico-spostamento pannello IL2 lato frontale. 
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Figura 5.38 Curve carico-spostamento pannello IL3 lato frontale. 
 
 
Figura 5.39 Curve carico-spostamento pannello IL4 lato frontale. 
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5.2.3.4 Meccanismi di crisi 
Nelle pareti non rinforzate la rottura è stata di tipo fragile, tipica di una 
crisi per taglio. Questa tipologia di rottura è stata causata da un distacco dei i 
materiali costituenti i pannelli quando viene superato il carico ultimo. I provini 
non rinforzati hanno raggiunto la crisi nelle zone più deboli che sono 
rappresentate dai giunti di malta (figura 5.41 (a)). 
Tutti i pannelli rinforzati non hanno presentano invece distacco 
improvviso dei materiali costituenti. In questo caso la fessurazione dei pannelli ha 
avuto inizio nel loro lato non rinforzato (o rinforzato in modo minore) con il 
distacco della malta dai mattoni di calcestruzzo. Le fessure si sono propagate 
attraverso lo spessore dei provini fino a raggiungere il lato rinforzato e sono 
terminate quando la malta epossidica, che fornisce il collegamento tra le barre di 
rinforzo e i pannelli in muratura, si è staccata dai pannelli stessi. A questo punto i 
provini raggiungono la crisi perché la sollecitazione di trazione non può più essere 
trasferita alle barre. La figura 5.40 mostra questo fenomeno di propagazione delle 
fessure lungo lo spessore dei pannelli. Nei pannelli IL2, IL3 e IL4 la presenza dei 
rinforzi ha determinato la formazione di fessure diagonali come illustrato nelle 
figure 5.41 (b), 5.41 (c) e 5.41(d). 
 
 
Figura 5.40 Propagazione delle fessure all’interno dei pannelli serie IL. 
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Figura 5.41 Fessurazione nei pannelli appartenenti alla serie IL. 
 
5.2.4 Rinforzo a taglio di pareti in muratura con compositi FRP (Tumialan 
et al., 2001) 
In questo articolo viene presentato un programma sperimentale svolto 
presso l’Università di Missouri-Rolla con lo scopo di studiare il comportamento a 
taglio di pannelli in muratura realizzati con blocchi di calcestruzzo e rinforzati 
mediante materiali compositi FRP. Sono stati utilizzati rinforzi FRP sotto forma di 
barre e laminati e sono state realizzate differenti configurazioni di rinforzo. I 
risultati hanno dimostrato l’efficacia espressa dagli FRP nell’incrementare le 
caratteristiche strutturali delle pareti non rinforzate.  
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5.2.4.1 Introduzione 
Il sovraccarico strutturale, le vibrazioni dinamiche, la composizione dei 
materiali costituenti, le deformazioni nel piano e fuori dal piano, possono causare 
la crisi di pareti non rinforzate appartenenti a strutture in muratura. 
Organizzazioni come “The Masonry Society” (TMS) e la “Federal Emergency 
Management Agency” (FEMA) hanno constatato che le crisi di pareti in muratura 
non rinforzate durante i terremoti comportano danni materiali e perdite di vite 
umane più di qualunque altro tipo di elemento strutturale.  
In questo contesto i compositi FRP possono offrire soluzioni accessibili 
per il rinforzo di pareti in muratura soggette a sollecitazioni provocate da vento o 
sisma. L’utilizzo di materiali FRP offre importanti vantaggi dovuti principalmente 
alle loro caratteristiche meccaniche e alla facilità dell’installazione. In particolare 
il disturbo che arrecano è minimo, inoltre, le proprietà dinamiche della struttura 
restano invariate poiché questa tipologia di rinforzi non produce aumenti di peso e 
di rigidezza. Qualunque variazione di peso e rigidezza si traduce in un incremento 
delle forze sismiche agenti sulle pareti stesse e quindi in un aggravio delle 
sollecitazioni che la struttura deve sopportare.  
Il programma sperimentale svolto studia il comportamento di pannelli  in 
muratura rinforzati a taglio utilizzando materiali compositi FRP sottoforma di 
laminati e barre. In aggiunta all’utilizzo di laminati FRP è stata sperimentata una 
nuova tecnica denominata “FRP structural repointing” che consiste nel 
posizionare barre di FRP all’interno dei giunti di malta. Gli interventi denominati 
Repointing sono una tecnica di miglioramento tradizionale comunemente 
utilizzata nell’edilizia che consiste nel rimpiazzare la mancanza di malta nei 
giunti. Questa nuova tecnica contiene anche il termine “strutturale” perché non 
consiste soltanto nel riempire i giunti come nella tecnica tradizionale, ma permette 
di recuperare l’integrità e/o migliorare la resistenza a taglio e/o la resistenza 
flessionale delle pareti mediante l’inserimento delle barre FRP. 
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5.2.4.2 Caratterizzazione dei materiali impiegati 
Alcune prove sono state eseguite per individuare le proprietà meccaniche 
dei materiali utilizzati in questo esperimento. La forza di compressione media 
della muratura, ottenuta testando prismi di muratura secondo le indicazioni fornite 
da ASTM (ASTM C1314), è di 17.2 MPa (2490 psi).  
I materiali di rinforzo utilizzati hanno le seguenti caratteristiche 
meccaniche: 
• barre in fibra di vetro (GFRP): diametro 6.35 mm (0.25 pollici), resistenza 
a trazione pari a 827 MPa (120 ksi) e modulo elastico pari a 40680 MPa 
(5900 ksi);  
• lamine in fibra di vetro (GFRP): resistenza a trazione pari a 1690 MPa 
(245 ksi) e modulo elastico pari a 83427 MPa (12100 ksi). 
Le barre di GFRP sono state prodotte attraverso una variante del processo 
di pultrusione, utilizzando il 100% di resina vinilica e fibre di vetro. Tipicamente 
la quantità di fibra è pari al 75% del peso. Inoltre sono deformate a elica in 
superficie per migliorare il legame con il calcestruzzo o con la resina epossidica in 
cui vengono affogate (figura 5.42).  
Nella posa in opera le barre di GFRP vengono affogate in una pasta a base 
epossidica avente le seguenti caratteristiche meccaniche: resistenza a 
compressione di 86 MPa (12.5 ksi), resistenza a trazione di 28 MPa (4 ksi), 
modulo elastico di 3103 MPa (450 ksi). 
 
 
Figura 5.42 Barre in fibra di vetro utilizzate per il rinforzo dei provini. 
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5.2.4.3 Procedura di rinforzo 
La tecnica “FRP structural repointing” è più semplice rispetto all’uso delle 
lamine di FRP siccome la preparazione della superficie è ridotta al minimo. Il 
diametro delle barre di FRP utilizzate in questa tecnica è limitato dallo spessore 
del giunto di malta, che solitamente non è maggiore di 10 mm (3/8 in) (figura 
5.5). La procedura di rinforzo consiste in: 
1. rimozione di una parte della malta presente nei giunti; 
2. riempimento dei giunti con una pasta a base epossidica; 
3. inserimento delle barre nei giunti (vengono affogate nella pasta epossidica 
che funge da legante); 
4. rettifica della pasta in eccesso che viene espulsa dai giunti durante 
l’inserimento delle barre. 
5.2.4.4 Provini utilizzati nei test 
In questo programma di ricerca sono testate sei pareti costruite con blocchi 
di calcestruzzo di dimensione 152×204×406 mm (6×8×16 in). Tutte le pareti sono 
costruite da un muratore qualificato per non introdurre ulteriori variabili come 
difetti di costruzione oppure differenti lavorazioni di malta che possono nascere 
durante la costruzione del provino. I provini hanno una dimensione nominale di 
1626×1626 mm (64×64 in).  
Un pannello non è stato rinforzato, Wall 1, ed è stato utilizzato come 
provino di controllo. La parete Wall 2 è stata rinforzata con tondini di GFRP in 
ogni giunto orizzontale. Le pareti Wall 2 e Wall 3 sono state rinforzate con la 
stessa quantità di rinforzo. In Wall 3, però, il rinforzo è stato distribuito su 
entrambe le facce con una disposizione a giunti alternati, per osservare l’influenza 
dell’eccentricità del rinforzo. La parete Wall 4 è stata rinforzata con tondini di 
GFRP posizionati in una sola faccia e distribuiti un giunto sì e un giunto no. 
Questa distribuzione permette di osservare il comportamento di una parete con 
una quantità di rinforzo pari a metà. La parete Wall 5 è stata rinforzata con lamine 
di GFRP ponendo la stessa quantità di rinforzo di Wall 2 in termini di rigidezza 
assiale E·A. La parete Wall 6 è stata rinforzata con una combinazione di barre e 
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lamine GFRP posizionate sulla stessa faccia. Le barre sono state poste in ogni 
giunto orizzontale, mentre le lamine sono state poste in direzione verticale. La 
quantità di rinforzo per le due tipologie è simile in termini di E·A.  
La tabella 5.8 riassume le tipologie di rinforzo utilizzate nelle prove e le 
loro disposizioni sulle facce dei provini. 1HJ indica che le barre sono poste in 
ogni giunto orizzontale, 2HJ indica che le barre sono poste a giunti alternati, 4HS 
indica che sono state poste quattro lamine orizzontali e 4VS  indica che sono state 
poste quattro lamine verticali. 
 
Tabella 5.8 Tipologie di rinforzo dei provini testati a compressione diagonale. 
Provini Rinforzo Lato frontale Lato posteriore 
Wall 1 Nessuno Nessuno Nessuno 
Wall 2 #2 barre GFRP 1HJ Nessuno 
Wall 3 #2 barre GFRP 2HJ 2HJ 
Wall 4 #2 barre GFRP 2HJ Nessuno 
Wall 5 Lamine GFRP 102 mm (4 in) 4HS Nessuno 
Wall 6 #2 barre GFRP Lamine GFRP 102 mm (4 in) 
HJ 
4VS Nessuno 
 
 
5.2.4.5 Esecuzione delle prove di carico 
La compressione diagonale viene fornita ai provini mediante due 
martinetti idraulici con capacità di 30 tonnellate attivati da una pompa manuale. 
La forza è stata applicata alla parete tramite piastre angolari d’acciaio poste 
all’angolo superiore e trasmessa a piastre analoghe nell’angolo inferiore attraverso 
tondini d’acciaio ad elevata resistenza. La figura 5.43 illustra la strumentazione 
utilizzata per i test.  
I provini sono stati sottoposti a cicli di carico e scarico ad eccezione della 
parete non rinforzata di controllo (Wall 1). All’inizio del test su ogni provino è 
stato eseguito un ciclo di carico iniziale per verificare che tutte le apparecchiature 
meccaniche ed elettroniche lavorassero correttamente. 
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Figura 5.43 Strumentazione utilizzata per i test di compressione diagonale. 
 
I dati acquisiti dalla cella di carico e da sistemi LVDT (Linear Variable 
Differential Transducers) sono stati raccolti da un sistema di acquisizione dati 
Daytronic alla frequenza di 1 Hz. Sono stati utilizzati quattro trasduttori LVDT 
per registrare gli spostamenti delle pareti lungo le diagonali, due LVDT per ogni 
lato della parete orientati lungo le diagonali. I trasduttori posizionati lungo la 
diagonale di carico misurano l’accorciamento della parete in quella direzione, i 
trasduttori posizionati perpendicolarmente alla linea di forza registrano l’apertura 
delle fratture. Inoltre sono stati posizionati dei sensori di deformazione collegati ai 
tondini di FRP e laminati, che misurano le deformazioni subite dagli elementi di 
rinforzo durante le prove. 
5.2.4.6 Meccanismi di rottura 
Al termine delle prove è stato osservato che il meccanismo di rottura delle 
pareti rinforzate con tondini GFRP posizionati in ogni giunto è costituito da due 
fasi: 
• fase nel piano: quando viene superata la resistenza a trazione della 
muratura il muro si rompe lungo la diagonale seguendo i giunti di malta 
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(rottura a gradini figura 5.44 (a)). Nel caso di provini rinforzati con barre 
posizionate nei letti di malta, una prima fessura si apre sopra le barre di 
rinforzo nella parte in alto dei giunti. La rottura del muro si ha solo quando 
una seconda crepa si sviluppa sotto il rinforzo nell’interfaccia tra resina 
epossidica e blocco; 
• fase fuori dal piano: si osserva nei provini rinforzati solo da un lato, nel 
lato non rinforzato si aprono fessure di dimensioni maggiori rispetto a 
quelle che sopraggiungono nel lato rinforzato. Questa fase influenza la 
stabilità della parete che tende a perdere la verticalità e ad andare in crisi 
fuori dal piano (vedi figura 5.44 (b)).  
 
    
Figura 5.44 Modalità di crisi in pannelli rinforzati: fase nel piano (a); fase fuori dal piano (b). 
 
Per pareti dove i rinforzi sono distribuiti in modo alternato nei giunti (un 
giunto sì e uno no), come nel caso di Wall 4 e Wall 5, la rottura sopraggiunge per 
taglio con scorrimento lungo uno dei giunti non rinforzati (figura 5.45). Questa 
tipologia di crisi può ridurre significativamente la pseudo-duttilità della parete. 
Alcuni test eseguiti da Casareto et al. (2001) hanno dimostrato che nelle pareti 
costruite con blocchi di laterizio, questi tipi di rotture non sono stati osservati. Ciò 
può essere attribuito al miglior legame tra i blocchi di laterizio e la malta. 
(a) (b) 
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Figura 5.45 Crisi per taglio con scorrimento nei giunti non rinforzati. 
 
5.2.4.7 I risultati delle prove  
Osservando la parete di controllo (non rinforzata) al termine della prova è 
possibile notare come essa sia andata in crisi a causa della perdita di legame tra i 
blocchi di muratura e la malta (figura 5.46). Questa tipologia di crisi è stata 
improvvisa e quindi fragile. 
  
 
Figura 5.46 Parete non rinforzata prima di raggiungere il collasso. 
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I provini rinforzati con la tecnica “FRP structural repointing” sono stati 
caratterizzati da un incremento della capacità di resistenza a taglio fino all’80%, 
misurato nei provini Wall 2 e Wall 3 rinforzati con tondini GFRP posizionati in 
ogni giunto. Le pareti rinforzate hanno mostrato una certa stabilità dopo la rottura, 
questo può ridurre il rischio di ferimento dovuto ad un collasso parziale o totale 
delle pareti soggette anche a carichi fuori dal piano.  
I provini Wall 4 e Wall 5, con rinforzi distribuiti in modo alternato nei 
giunti, hanno raggiunto la crisi per taglio con scorrimento lungo un giunto non 
rinforzato. Tuttavia, nel caso del provino Wall 5 è stato registrato un incremento 
maggiore della capacità di resistenza a taglio dovuto al fatto che i laminati 
orizzontali sono stati posizionati nelle zone di muratura dove si è presentata la 
lesione.  
Il provino Wall 6 mostra che il rinforzo verticale costituito da lamine non è 
efficace, la crisi è sopraggiunta per formazione di fessure lungo i giunti orizzontali 
e per distacco delle lamine dalla superficie del provino (debonding).  
La modalità di esecuzione delle prove e soprattutto la tipologia di dati che 
sono stati ricavati da esse non permettono di stimare la pseudo-duttilità µu come 
viene solitamente fatto attraverso l’espressione: 
   ⁄                                                                                                        	5.1 
dove δu e δy sono rispettivamente lo spostamento orizzontale ultimo e lo 
spostamento al limite elastico provocati dal carico nel piano. In questo caso è stato 
utilizzato un principio basato sulla deformazione tagliante dove la pseudo-duttilità 
è stata quantificata come il rapporto: 
   ⁄                                                                                                        	5.2 
dove γu è la deformazione tagliante ultima e γy è la deformazione tagliante allo 
snervamento. Considerando la deformazione generata dalla compressione 
diagonale come sollecitazione principale, la massima deformazione tagliante è 
espressa da: 
  ||  ||                                                                                                 	5.3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dove ε0 e ε90 sono le deformazioni associate alle diagonali della parete. 0 
rappresenta la diagonale di carico e 90 rappresenta la diagonale ortogonale 
all’applicazione del carico. I risultati delle prove sono mostrati in tabella 5.9. 
 
Tabella 5.9 
Provini Carico massimo 
[kN] ([kips]) 
γu 
×10-3 
γy 
×10-3 
µ 
Wall 1 108 (24.3) 0.09 0.09 1.0 
Wall 2 198 (44.4) 1.75 0.13 14.6 
Wall 3 195 (43.8) 1.82 0.09 20.2 
Wall 4 139 (31.3) 1.38 0.11 12.5 
Wall 5 187(42.1) 0.94 0.17 5.5 
Wall 6 190 (42.7) 0.72 0.14 5.1 
 
 
La figura 5.47 mostra le curve carico nel piano-deformazione tagliante per 
le pareti testate.  
 
 
Figura 5.47 Curve carico-deformazione. 
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Osservando le curve di risposta delle pareti si può notare che Wall 3 
esibisce il valore maggiore di pseudo-duttilità, che può essere attribuito alla 
distribuzione del rinforzo nei due lati della parete. La presenza di rinforzi da 
entrambi i lati elimina l’effetto della componente fuori dal piano. I valori di 
pseudo duttilità dei provini Wall 4 e Wall 5 sono i più piccoli tra quelli delle pareti 
rinforzate, ciò è causato dall’occorrenza della crisi per taglio con scorrimento nei 
giunti. Nel provino Wall 6 la grande quantità di rinforzo porta ad una riduzione 
della pseudo-duttilità. 
5.2.4.8 Conclusioni 
Da questo programma sperimentale si possono trarre le seguenti 
conclusioni: 
• i provini rinforzati hanno subito un forte incremento della capacità di 
resistenza a taglio e della pseudo-duttilità, compreso nell’intervallo tra il 
30% e l’80%;  
• sono state identificate due fasi di crisi: nel piano e fuori dal piano. La fase 
di crisi nel piano è la più critica; 
• la fase fuori dal piano è accentuata in pareti aventi eccentricità di rinforzo 
(ad esempio solo un lato della parete rinforzata). In queste pareti è 
osservata una riduzione della pseudo-duttilità. Lo studio di queste 
condizioni è importante perché in campo applicativo molto spesso i 
rinforzi sono applicati da un solo lato delle pareti; 
• le pareti con disposizione dei rinforzi alternata nei giunti raggiungono la 
crisi per taglio con scorrimento nei giunti non rinforzati. Questa modalità 
di crisi può essere evitata posizionando rinforzi verticali.  
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5.3 Un modello matematico per le fasce murarie rinforzate 
Sulla base degli articoli presentati in questo capitolo relativi a prove di 
compressione diagonale eseguite su pannelli di muratura non rinforzati e rinforzati 
con compositi FRP, è possibile individuare un modello matematico che simuli il 
comportamento delle fasce murarie qualora vengano rinforzate. 
Osservando i risultati delle prove di compressione diagonale eseguite su 
pannelli non rinforzati, si può notare come la modalità di crisi che li caratterizza 
sia sempre di taglio con fessurazione diagonale lungo i giunti. Ciò conferma il 
criterio di crisi che è stato adottato, per le fasce murarie non rinforzate, all’interno 
del programma implementato con il codice Matlab, che è stato ampiamente 
trattato nel capitolo 3 al paragrafo 3.3. Per questi elementi strutturali è stato 
assunto un criterio di crisi per taglio con meccanismo di collasso per fessurazione 
diagonale (shear failure-diagonal craking). Di seguito si riporta l’espressione di 
questo meccanismo di crisi, secondo un approccio alla Coulomb: 
  0.9 ·  ·  ·
   · 
1  
                                                                               	5.4 
 Osservando il comportamento dei pannelli rinforzati con compositi FRP 
sottoposti a prove di compressione diagonale, anch’essi raggiunta la crisi 
presentano una fessurazione diagonale che non coinvolge solo i letti di malta, ma 
anche i blocchi di muratura (si veda ad esempio la figura 5.41). In questo caso 
la presenza dei rinforzi ha portato ad un incremento dei valori di resistenza a 
taglio e di deformabilità dei pannelli (si veda ad esempio la tabella 5.9). Perciò, è 
possibile considerare, anche per le fasce rinforzate, il criterio di crisi per taglio 
con meccanismo di collasso per fessurazione diagonale, espresso dalla relazione 
5.4. Per esprimere l’aumento di capacità resistente offerto dalla presenza dei 
rinforzi è necessario tarare, nella relazione, i parametri che esprimono le 
caratteristiche macroscopiche intrinseche della muratura: la coesione c e il 
coefficiente di attrito µ. Essi devono riflettere le caratteristiche della muratura 
rinforzata. Si è scelto di tarare tali parametri attraverso dati reali estratti dai 
risultati delle prove di compressione diagonale precedentemente presentate. 
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 Per tarare i parametri caratteristici della muratura, la configurazione del 
pannello sottoposto a compressione diagonale (figura 5.48 (a)) è stata trasformata 
in uno schema statico equivalente noto, mostrato in figura 5.48 (b). 
 
 
Figura 5.48 Pannello sollecitato a compressione diagonale (a); schema statico equivalente (b). 
 
La sollecitazione diagonale P è stata scomposta in due forze uguali agenti 
allo spigolo superiore (F′ = F″), delle quali la forza verticale F″ è stata traslata 
sull’asse di simmetria verticale attraverso il momento di trasporto  !  "## · $ 2⁄  . 
Esplicitando i termini della relazione 5.4 rispetto al modello matematico di 
figura 5.48 (b), si ottiene la seguente relazione: 
  0.9 ·  ·  ·
   · "##  · %
1  
                                                                  	5.5 
dove Vu rappresenta la forza orizzontale F’ del modello matematico. 
Il parametro di attrito µ non è stato modificato perché sono rimaste costanti 
le caratteristiche della muratura che costituisce il pannello, di conseguenza anche 
per le fasce rinforzate si considera un attrito pari a µ = 0.4. L’unico parametro 
della relazione 5.4 che deve essere tarato è perciò la coesione c. 
B
H
B
H
P
P
P F''
F'
M = F''·B/2
(a) (b) 
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Tra le prove di compressione diagonale esaminate si è scelto di fare 
riferimento a quella riportata nell’articolo “Rinforzo a taglio di pareti in muratura 
con compositi FRP” (Tumialan et al., 2001) (cfr. 5.2.4). 
Infatti tale articolo tratta esperimenti i cui pannelli testati, seppure 
realizzati con blocchi di calcestruzzo, hanno caratteristiche meccaniche più vicine 
a quelle della muratura impiegata per la realizzazione degli edifici in Italia. 
Durante l’analisi delle trattazioni scientifiche è stato eseguito un controllo sulle 
rigidezze elastiche ricavando per ciascuna esperienza il modulo elastico normale 
E e il modulo elastico tangenziale G. Per poter ricavare queste grandezze è stato 
necessario, per prima cosa, trasformare le curve di risposta dei pannelli testati con 
curve bilineari equivalenti che permettessero di leggere i valori caratteristici delle 
prove dai grafici. Di seguito si riporta, in figura 5.49, la bilinearizzazione delle 
curve relative all’articolo considerato, già viste in figura 5.47. 
 
 
Figura 5.49 Bilinearizzazione delle curve di risposta (Tumialan et al., 1999). 
  
Nel grafico sono state sottoposte a rappresentazione bilineare le curve 
relative al pannello non rinforzato (Wall 1) e ai pannelli rinforzati con le tecniche 
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più significative dal punto di vista applicativo: barre poste nei giunti su un solo 
lato (Wall 2); barre poste nei giunti su entrambi i lati (Wall 3); lamine poste su un 
solo lato (Wall 5). Nel primo tratto delle curve bilineari raffigurate, relativo al 
comportamento elastico della muratura, tutte le bilineari hanno all’incirca la stessa 
pendenza, ciò indica che i rinforzi con FRP non apportano ai pannelli di muratura 
variazioni di rigidezza. 
 Note le bilineari equivalenti è possibile leggere dal grafico le grandezze 
caratteristiche in termini di forza e spostamento, relative al limite elastico e al 
collasso dei vari pannelli testati e ricavare così, per ogni pannello, la rigidezza nel 
tratto elastico e nel tratto plastico. Per calcolare la rigidezza relativa al tratto 
elastico delle bilineari, uguale per tutti i pannelli, si ricava per prima cosa il 
modulo elastico tangenziale G secondo le indicazioni fornite dallo standard 
ASTM E 519-07, relative alla modalità di esecuzione delle prove di compressione 
diagonale. Secondo questa norma il modulo elastico tangenziale è dato dalla 
relazione: 
& 
'(

                                                                                                                 	5.6 
dove Ss è la tensione tangenziale τ agente sull’area netta del pannello e γ è la 
deformazione tagliante del pannello. Questi termini sono espressi dalle relazioni: 
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dove P è il carico di compressione diagonale, An è l’area netta del pannello 
(espressa come media delle dimensioni principali del pannello moltiplicata per il 
suo spessore), ΔV è l’accorciamento verticale del pannello, ΔH è l’allungamento 
orizzontale del pannello e g è la distanza tra i punti in cui sono misurate le 
deformazioni del pannello. Per come sono definiti ΔV, ΔH e g, la deformazione 
tagliante dei pannelli può essere espressa dalla relazione 5.3 già vista all’interno 
dell’articolo presentato. 
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 Sulla base delle espressioni introdotte, il modulo elastico tangenziale 
relativo al tratto elastico di tutti i pannelli è ottenuto considerando, per comodità 
di lettura, il punto del limite elastico della bilineare, tracciata in rosso di figura 
5.49, appartenente al pannello rinforzato con barre da un solo lato. Dal grafico è 
possibile leggere i seguenti valori relativamente al punto del limite elastico: 
• resistenza tagliante P = 178 kN (40 kips) 
• deformazione angolare γ = 0.10 ×10-3 
Nota la geometria dei pannelli (1626×1626×205 mm) è possibile ricavare 
l’area netta, che è pari a 1626 mm × 205 mm = 3.33 ×105 mm2. Note tutte le 
grandezze è possibile ricavare la tensione tangenziale Ss e di conseguenza il 
modulo elastico G: 
• Ss = 0.377 N/mm2 
• G = 3770 N/mm2 
Dalle prove di compressione diagonale presentate in questo capitolo si è 
visto come tra il modulo elastico normale E e il modulo elastico tangenziale G vi 
sia un rapporto pressoché costante pari a 3.5. Questo rapporto permette di 
ricavare, noto il valore di G, il valore del modulo elastico di Young: 
• E = 3.5 G = 13195 N/mm2 
I moduli elastici ottenuti sono particolarmente elevati, ciò deriva dal fatto 
che i pannelli di muratura sono realizzati in laboratorio raggiungendo delle 
proprietà meccaniche migliori rispetto alla muratura appartenente ad edifici 
esistenti, inoltre questi pannelli sono realizzati con blocchi di calcestruzzo. Questi 
valori sono comunque i più verosimili tra quelli analizzati nei diversi esperimenti, 
infatti dai risultati relativi al primo articolo (cfr. 5.2.1) si ottiene una rigidezza dei 
pannelli nel tratto elastico molto più elevata, derivante, probabilmente, dalle 
diverse tecnologie utilizzate in Francia per realizzare le murature. Nel secondo 
articolo presentato (cfr. 5.2.2) si ottengono, invece, valori di rigidezza molto bassi 
causati forse dalle scarse proprietà meccaniche degli edifici esistenti da cui sono 
stati estratti i pannelli. 
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Individuata la sperimentazione più interessante per lo studio analitico delle 
fasce rinforzate, è possibile ricavare la coesione c rappresentativa della muratura 
rinforzata. Ogni curva bilineare, relativa ad una determinata tipologia di rinforzo, 
fornisce due valori di coesione: uno associato al comportamento elastico della 
muratura e uno associato al comportamento plastico-incrudente. L’unica 
eccezione è relativa al provino non rinforzato, per cui non è presente il tratto 
plastico-incrudente e quindi è possibile ricavare solo il valore di coesione del 
comportamento elastico. 
Segue il procedimento utilizzato per il calcolo della coesione associata alla 
muratura rinforzata. Si distingue il calcolo della coesione associata al 
comportamento elastico dalla coesione associata al comportamento plastico-
incrudente della muratura. Per il calcolo della coesione associata al 
comportamento elastico: 
1. si legge dal grafico il valore di resistenza al limite elastico Pe; 
2.  si uguaglia il valore di resistenza al limite elastico Pe alla forza P del 
modello matematico, per ottenere così la forza orizzontale F’ 
moltiplicando Pe per il coseno dell’angolo compreso tra le forze; 
3. si considera la relazione 5.5 associata al modello matematico (si ricorda 
che Vu è uguale alla forza orizzontale F’) e si cerca quel valore della 
coesione ce per cui la forza verticale F’’ è uguale alla forza orizzontale F’, 
mantenendo invariato il coefficiente di attrito µ al valore 0.4. 
Ad esempio: il pannello rinforzato con lamine applicate su un solo lato 
(Wall 5) ha un valore di resistenza al limite elastico pari a Pe = 133 kN (30 kips). 
Seguendo il procedimento appena descritto la forza orizzontale F’ che sollecita il 
pannello del modello matematico è F’ = Pe · cos 45° = 94.4 kN e il valore della 
coesione per cui le forze F’ ed F’’ della relazione 5.5 sono uguali è ce = 0.359 
N/mm2. Si noti che per un pannello di dimensioni quadrate in cui F’ ed F’’ sono 
uguali, il coefficiente αv rappresentativo del grado di vincolo del pannello di 
figura 5.48 (b) (cfr. 3.2.2) assume valore pari a 0.5.  
Volendo calcolare la coesione associata al comportamento plastico-
incrudente di un pannello rinforzato, il procedimento è leggermente differente: 
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1. si legge dal grafico il valore di resistenza a taglio ultima Pu; 
2. si calcola l’incremento di resistenza ΔP = Pu - Pe; 
3. si uguaglia il valore di resistenza incrementale ΔP alla forza P del modello 
matematico, per ottenere così la forza orizzontale F’ moltiplicando ΔP per 
il coseno dell’angolo compreso tra le forze; 
4. si considera la relazione 5.5 associata al modello matematico (si ricorda 
che Vu è uguale alla forza orizzontale F’) e si cerca quel valore della 
coesione cp per cui la forza verticale F’’ è uguale alla forza orizzontale F’, 
mantenendo invariato il coefficiente di attrito µ al valore 0.4. 
Ad esempio: considerando sempre il pannello rinforzato con lamine di 
FRP applicate ad un solo lato del pannello (Wall 5), la resistenza di taglio ultima 
assume valore Pu = 187 kN (42.1 kips). L’incremento di resistenza subito dal 
pannello durante il suo comportamento plastico-incrudente è ΔP = Pu - Pe = 53.8 
kN. La forza orizzontale F’ che sollecita il pannello del modello matematico è 
F’=Pe · cos 45° = 94.4 kN e il valore della coesione per cui le forze F’ ed F’’ della 
relazione 5.5 sono uguali è cp = 0.145 N/mm2. 
 Il calcolo della coesione è stato eseguito per tutte le curve bilineari 
rappresentate nel grafico di figura 5.49, ottenendo i valori raccolti nella tabella 
5.10. 
 
Tabella 5.10 Valori della coesione relativi al comportamento elastico (ce) e al comportamento plastico-
incrudente (cp) dei pannelli testati a compressione diagonale. 
Provini Rinforzo Coesione elastica ce 
[N/mm2] 
Coesione plastica-incrudente cp 
[N/mm2] 
Wall 1 Nessuno 0.290 - 
Wall 2 #2 barre GFRP 0.478 0.053 
Wall 3 #2 barre GFRP 0.414 0.084 
Wall 5 Lamine GFRP 0.359 0.145 
 
 
 Per le similitudini già esposte tra le sollecitazioni che nascono all’interno 
delle fasce murarie di un edificio colpito da sisma e le sollecitazioni che nascono 
nei pannelli testati con prove di compressione diagonale, i valori della coesione 
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ricavati possono essere utilizzati 
test analitici comparativi di confronto tra il comportamento dinamico globale di 
strutture in muratura non rinforzate e il comportamento dinamico globale di 
strutture rinforzate nelle fasce murarie. I valori di coesione ricavati
inseriti nei criteri di resistenza delle fasce murarie, espressi dalla relazione 5.4
permettono di descriverne i differenti comportamenti meccanici nei casi in cui 
esse siano rinforzate o non rinforzate
La coesione relativa al provino 
taglio delle fasce non rinforzate, 
caratterizzate da un comportamento fragile. 
non rinforzate hanno un abbattimento della resistenza a taglio e un tratto plastico 
orizzontale che indica la loro incapacità a portare nuove sollecitazioni di taglio 
(figura 5.50). 
 
Figura 5.50 Comportamento elasto
 
Le coppie di valori 
permettono di esprimere la resistenza a taglio delle fasce rinforzate
comportamento elasto-incrudente
resistenza a taglio di una fascia che si trovi a lavorare in campo elastico; la somma 
dei valori (cp + ce) permette di esprimere la resistenza a taglio di una fascia che si 
trovi a lavorare in campo plastico
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Infine è bene notare che, eseguendo l’analisi di Pushover di una struttura 
in muratura con fasce rinforzate soggetta ad una azione sismica, oltre ad esprimere 
la variazione del criterio di resistenza delle fasce quando raggiunto il limite 
elastico passano da un comportamento elastico ad un comportamento plastico-
incrudente, è necessario esprimere la loro variazione di rigidezza, che si può 
notare dal cambiamento di pendenza delle curve bilineari del diagramma di figura 
5.49. Questa variazione può essere espressa ricavando, dalle prove di 
compressione diagonale, la rigidezza dei pannelli rinforzati nel tratto incrudente. 
 Per ricavare i moduli elastici associati al tratto incrudente delle curve 
bilineari che esprimono la risposta a taglio delle fasce murarie, si leggono dal 
grafico gli incrementi di forza e di deformazione che i pannelli subiscono durante 
il loro comportamento post-elastico. Ad esempio: per la curva bilineare associata 
al provino Wall 5 si leggono dal grafico i seguenti valori incrementali: 
• incremento di resistenza tagliante ΔP = 187 kN – 133 kN = 54 kN 
• incremento di deformazione Δγ = (0.94 – 0.075) ×10-3 = 0.865 ×10-3 
Noti questi valori e la geometria dei pannelli è possibile ricavare attraverso 
la relazione 5.7 l’incremento di tensione tangenziale ΔSs e attraverso a relazione 
5.6 si ricava il modulo di elasticità tangenziale: 
• ΔSs = 0.114 N/mm2 
• G = 132 N/mm2 
Considerando nuovamente il rapporto E/G pari a 3.5 si ricava il valore del 
modulo elastico di Young: 
• E = 462 N/mm2 
Questo calcolo può essere eseguito per tutti i pannelli rinforzati, ottenendo 
i valori dei moduli elastici presentati in tabella 5.11. 
Come si vedrà nel seguente capitolo, dedicato alla descrizione del codice 
di calcolo per l’analisi di Pushover di strutture in muratura, l’abbattimento dei 
moduli elastici delle fasce murarie nel passaggio dal comportamento elastico al 
comportamento incrudente è espresso tramite un fattore moltiplicativo β pari al 
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rapporto tra il modulo elastico normale associato al comportamento incrudente e il 
modulo elastico normale associato al comportamento elastico. Questo fattore 
verrà moltiplicato ai moduli elastici riferiti alle fasce integre e permetterà di 
simulare, qualora raggiungano il limite elastico, una rigidezza inferiore ma non 
nulla.  
 
Tabella 5.11 Valori dei moduli elastici relativi al tratto incrudente dei pannelli rinforzati. 
Provini Rinforzo E 
[N/mm2] 
G 
[N/mm2] 
Wall 2 #2 barre GFRP 91 26 
Wall 3 #2 barre GFRP 114 32.5 
Wall 5 Lamine GFRP 462 132 
 
 
5.4 Conclusioni e sviluppi futuri 
Lo studio svolto in questo capitolo ha permesso di osservare, tramite prove 
sperimentali, il miglioramento che i rinforzi FRP apportano alla muratura, sia che 
si tratti di pannelli che simulano il comportamento dei maschi murari di un 
edificio (prove di taglio e compressione), sia che si tratti di pannelli che simulano 
il comportamento delle fasce murarie (prove di compressione diagonale). E’ stata 
concentrata l’attenzione sullo studio delle fasce murarie per sottolineare la loro 
importanza nel comportamento dinamico globale di una struttura in muratura. 
 Questo studio presenta il limite di non essere supportato da prove 
sperimentali dedicate al comportamento dinamico delle fasce murarie. Per ovviare 
a questo problema si è cercato, tra le sperimentazioni presenti in letteratura, quelle 
che meglio esprimono il loro comportamento dinamico e si sono scelte le prove di 
compressione diagonale. In futuro sarà necessario ricercare prove dedicate al 
comportamento dinamico delle fasce murarie e riferire a queste prove la taratura 
dei parametri caratteristici della muratura. 
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6 DESCRIZIONE DEL CODICE DI CALCOLO 
In questo capitolo viene presentato dettagliatamente il codice di calcolo 
realizzato in ambiente Matlab sviluppato per eseguire l’analisi di Pushover su 
edifici in muratura.  
Il codice implementato consiste in un algoritmo incrementale che fornisce 
la possibilità di analizzare un edificio con differenti distribuzioni di forze 
orizzontali, proporzionali a:  
• masse; 
• prodotto della massa per la deformata triangolare inversa;  
• prodotto della massa per la deformata del primo modo;  
• prodotto della massa per la deformata adattiva del primo modo.  
Nei primi tre casi, il vettore delle forze iniziali viene incrementato ad ogni 
passo di calcolo lasciando invariato il rapporto tra le forze stesse. Nell’ultimo 
caso, denominato analisi di Pushover adattiva, il profilo della distribuzione di 
forze orizzontali, applicate alla struttura, viene modificato ogni volta che un 
elemento strutturale raggiunge la crisi. Modificando il profilo delle forze 
orizzontali si tiene debitamente conto di come la crisi dei maschi murari influenzi 
i modi di vibrare dell’intera struttura. 
Sulla base del codice di calcolo per strutture di tre piani simmetriche in 
pianta, per il quale si rimanda a [6], è stato implementato un codice di calcolo per 
strutture tridimensionali con le seguenti caratteristiche: 
• solai infinitamente rigidi schematizzati a bielle equivalenti;  
• pianta di forma qualsiasi (a lati ortogonali tra loro);  
• un numero di piani qualsiasi.  
 Le novità introdotte offrono la possibilità di: eseguire l’analisi di edifici 
indipendentemente dalla loro forma in pianta (costante per tutti i piani) e dal loro 
numero di piani; introdurre delle pareti centrali all’interno dell’edificio; eseguire 
l’analisi nelle due direzioni principali della struttura; introdurre rinforzi nelle fasce 
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murarie, costituiti da strisce di materiale FRP; cambiare la tipologia di 
comportamento meccanico delle fasce di muratura (comportamento duttile o 
fragile); eseguire il controllo di deformabilità anche per le fasce murarie nel caso 
in cui esse non siano rinforzate, sulla base degli studi compiuti da [12].  
La funzione “EDIFICIO” è la base dell’intero programma e permette di 
eseguire la totale analisi della struttura: l’input dei dati, l’analisi vera e propria, i 
grafici di output. La sua struttura si è mantenuta invariata rispetto alle versioni 
precedenti del programma e può essere suddivisa nelle seguenti macroaree: 
• modellazione della struttura con l’assegnazione delle dimensioni degli 
elementi che la costituiscono (maschi, fasce, aperture); 
• definizione dei carichi verticali provenienti dai solai agenti su fasce 
murarie e offsets rigidi; 
• definizione delle caratteristiche meccaniche dei materiali; 
• determinazione delle caratteristiche geometriche del telaio (giacitura delle 
pareti, coordinate dei nodi, gradi di libertà, lunghezze efficaci nel piano e 
fuori dal piano, offsets, caratteristiche inerziali ecc…); 
• determinazione dei carichi distribuiti su ogni asta; 
• definizione dei vincoli alla base della struttura (incastro); 
• creazione delle matrici caratteristiche di maschi, fasce ed elementi rigidi; 
• individuazione delle masse nodali; 
• determinazione delle forze orizzontali (con distinzione tra le eventuali 
diverse distribuzioni); 
• inizializzazione delle variabili usate nell’analisi del telaio; 
• analisi di tipo incrementale del telaio equivalente; 
• verifiche di resistenza; 
• verifiche di deformabilità ultima; 
• creazione degli outputs grafici. 
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6.1 Variabili di input 
L’input dei dati geometrici e meccanici della struttura richiesto dal 
programma all’utente è stato riorganizzato come descritto di seguito.  
I primi dati da fornire al programma sono: 
• modalità di analisi attraverso la variabile distribuzione, tramite i valori: 0 
per distribuzione di forze proporzionale alle masse, 1 per distribuzione di 
forze proporzionale al prodotto della massa per la deformata del primo 
modo, 2 per distribuzione di forze proporzionale al prodotto della massa 
per la deformata triangolare inversa, 3 per distribuzione di forze 
proporzionale al prodotto della massa per la deformata adattiva del primo 
modo; 
• direzione di ingresso del sisma attraverso la variabile direzione, la quale 
può assumere i valori ‘x’ e ‘y’ rispetto al riferimento globale; 
• presenza di rinforzi sulle fasce murarie attraverso la variabile rinforzo, la 
quale assume valore 1 nel caso in cui siano presenti rinforzi mediante 
strisce di materiale FRP, valore 0 nel caso in cui i rinforzi siano assenti; 
• scelta del comportamento delle fasce murarie attraverso la variabile 
comp_fasce, la quale assume valore 0 per esprimere un comportamento 
duttile, valore 1 per esprimere un comportamento fragile; 
• assegnazione dei limiti di deformabilità per gli elementi maschi e fasce 
attraverso le variabili teta_lim_m e teta_lim_f. 
Successivamente viene richiesto il numero delle pareti principali e 
secondarie in direzione x e y. Per pareti principali si intendono le pareti esterne 
con distanza maggiore tra di loro, per pareti secondarie si intendono tutte le pareti 
intermedie tra le principali. La numerazione delle pareti, fondamentale per 
definire tutte le grandezze geometriche successive, rispettivamente per le direzioni 
x e y, deve rispettare il seguente schema: 
• parete x1/y1, parete principale coincidente con l’asse delle coordinate x/y; 
• parete x2/y2, parete principale opposta ad x1/y1; 
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• pareti x3,x4…xn/y3,y4…yn, pareti centrali numerate in ordine crescente 
allontanandosi dall’asse x/y. 
Per una maggiore chiarezza si veda l’esempio riportato in figura 6.1. 
 
 
Figura 6.1 Esempio di numerazione delle pareti di una struttura in muratura 
schematizzata attraverso telaio equivalente. 
 
Il programma richiede inoltre le caratteristiche geometriche di ogni singola 
parete: la dimensione dei maschi murari, la dimensione delle aperture e le 
coordinate del punto iniziale di ogni parete. La definizione di queste 
caratteristiche segue la numerazione delle pareti specificata precedentemente. 
Le dimensioni dei maschi vanno definite utilizzando un array di vettori, ne 
segue un esempio: 
% Dimensione maschi pareti in direzione x (mm) 
d_m_x{1}=[1090;1800;1540]; 
d_m_x{2}=[1540;1800;1800;1540]; 
d_m_x{3}=d_m_x{2}; 
CAPITOLO 6                                                                                DESCRIZIONE DEL CODICE DI CALCOLO 
207 
 
L’array è costituito da una serie di vettori che possono avere lunghezze 
diverse, infatti ciascun vettore è associato ai maschi di una certa parete, la quale, 
nel caso più generale, può avere un numero di maschi differente dalle altre. 
Nell’esempio, la variabile d_m_x crea tre vettori colonna aventi un numero 
differente di elementi: la parete x1 ha tre maschi e le pareti x2 e x3 ne hanno 
quattro. 
Analogamente, per la direzione y: 
% Dimensione maschi pareti direzione y (mm) 
d_m_y{1}=[990;1600;2140]; 
d_m_y{2}=[2140;1600;1600;2140]; 
d_m_y{3}=[2140;990]; 
Il programma prevede la definizione di due tipologie di aperture a seconda 
che l’altezza di queste sia impostata nella variabile porta o finestra. La larghezza 
delle aperture si definisce invece utilizzando i vettori multipli d_aperture_x{i} e 
d_aperture_y{j} in modo tale da ottenere diverse larghezze per le due tipologie di 
aperture.  
Le coordinate del nodo iniziale di ciascuna parete vanno riferite al punto 
della parete più vicino all’origine del sistema di riferimento globale. Queste 
grandezze sono definite attraverso due matrici: la matrice cx per le pareti ordite in 
direzione x, la matrice cy per quelle ordite i direzione y. Il numero di righe della 
matrice cx corrisponde al numero di pareti presenti in direzione x, analogamente 
per la matrice cy. Ciascuna matrice presenta due colonne, le quali costituiscono le 
coordinate x e y del punto più vicino all’origine del sistema di riferimento globale, 
ossia più a sinistra, nel caso di pareti in direzione x, o più in basso, nel caso di  
pareti in direzione y. Un esempio di codice è: 
 % Coordinate punto iniziale pareti x (mm) 
cx(:,:)=[3450,        0; 
       0,   Larghezza-sp; 
       0,        3950]; 
% Coordinate punto iniziale pareti y (mm) 
cy(:,:)=[  0,        3950; 
Lunghezza-sp,    0; 
    3450,        0]; 
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A seguire vanno definite le variabili: 
• biella, matrice delle coordinate di estremità delle bielle che schematizzano 
i solai per ogni piano della struttura; 
• punti, matrice delle coordinate dei punti in cui sono applicate le forze 
sismiche.  
Queste ultime due matrici menzionate sono state aggiunte al programma 
per permette all’utente di schematizzare i solai e i punti di applicazione delle forze 
secondo le proprie scelte, in funzione delle caratteristiche geometriche della 
struttura, in particolare, in funzione della forma della pianta della struttura. 
L’utente non deve seguire nessun preciso ordine per la definizione delle 
componenti della matrice biella, può crearla inserendo le coordinate delle bielle 
secondo l’ordine che preferisce. La matrice punti è utilizzata dal programma per 
individuare i punti in cui sono applicate le forze sismiche equivalenti, nel caso stia 
eseguendo un’analisi con distribuzione di forze proporzionale al prodotto della 
massa per la deformata del primo modo, oppure un’ analisi con distribuzione di 
forze proporzionale al prodotto della massa per la deformata adattiva del primo 
modo. Quest’ultima matrice deve essere definita rispettando l’ordine di 
definizione delle pareti ordite secondo la direzione di ingresso del sisma, ad 
esempio, nel caso in cui si stia studiando la struttura sottoposta ad un sisma in 
direzione x, avente tre pareti in questa direzione, le coordinate dei punti in cui 
sono applicate le forze sismiche devono essere definite in questo modo:  
% Coordinate dei punti in cui vengono applicate le forze 
 orizzontali sismiche nel caso di analisi modale  
%(distribuzione=1 oppure distribuzione=3) 
 punti(:,:)=[3450     0 2850 9900     0 2850;% x1 piano1 
                0  3950 2850 9900  3950 2850;% x2 piano1 
                0 10700 2850 9900 10700 2850;% x3 piano1 
             3450     0 5850 9900     0 5850;% x1 piano2 
                0  3950 5850 3450  3950 5850;% x2 piano2 
                0 10700 5850 9900 10700 5850;% x3 piano2 
             3450     0 8850 9900     0 8850;% x1 piano3 
                0  3950 8850 3450  3950 8850;% x2 piano3 
               0 10700 8850 9900 10700 8850];% x3 piano3 
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dove ogni riga contiene le coordinate del primo e dell’ultimo nodo di estremità 
della parete in questione. 
Un’ulteriore novità introdotta nei dati di input richiesti all’utente è la 
definizione dei carichi che gravano sulle fasce e sugli offsets rigidi estremi delle 
pareti.  
Per la loro definizione si utilizzano vettori multipli del tipo: 
 qlx{1}=[11.85 11.85 11.85 11.85;   
              11.85 11.85 11.85 11.85; 
              11.85 11.85 11.85 11.85]; 
qlx{2}=[20.25 20.25 20.25 20.25 20.25;   
           20.25 20.25 20.25 20.25 20.25; 
            20.25 20.25 20.25 20.25 20.25]; 
qlx{3}=[20.25 32.10 32.10 20.25 32.10;  
              20.25 32.10 32.10 20.25 32.10;       
  20.25 32.10 32.10 20.25 32.10];  
dove ({1} {2} {3}) indica la numerazione delle pareti, le righe rappresentano i 
piani di appartenenza della parete, le colonne rappresentano l’elemento fascia o 
offset su cui agisce il carico. I carichi sono espressi nell’unità di misura N/mm. Per 
ogni parete e per ogni piano, i carichi di ciascuna riga delle matrici vanno elencati 
nel seguente ordine: prima tutti i carichi agenti sulle fasce poi quelli agenti sugli 
offsets rigidi di estremità.  
Originariamente, nel programma venivano utilizzate le variabili px e py, 
esse rappresentavano l’asimmetria nella distribuzione delle masse e permettevano 
di simulare la posizione del baricentro delle masse non coincidente con quella del 
baricentro geometrico. Le variabili px e py sono state eliminate, poiché con la 
nuova versione del codice di calcolo è possibile studiare strutture con pianta di 
forma qualsiasi e con una reale distribuzione delle masse concentrate ai nodi. Per 
questo motivo non è necessario simulare asimmetrie in pianta, poiché esse sono 
individuate sulla base delle caratteristiche reali della struttura, in particolare, della 
distribuzione spaziale dei telai equivalenti e della distribuzione delle masse per 
aree di influenza. 
Anche la variabile fq è stata eliminata dal programma. Essa definiva la 
tipologia di distribuzione dei carichi orizzontali, cioè la modalità di ripartizione 
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dei carichi provenienti dai solai sulle pareti parallele alla direzione di ingresso del 
sisma e su quelle ortogonali. Ora la distribuzione dei carichi è definita in tutti i 
suoi aspetti dai vettori qlx e qly. 
Sempre relativamente alle variabili di input, sono state apportate modifiche 
alla definizione dell’altezza delle fasce murarie, per le quali si intende la muratura 
presente tra due aperture verticalmente allineate. Nella prima versione del 
programma si definiva l’altezza delle fasce del piano terra, mentre quelle dei piani 
superiori erano calcolate in rapporto alla precedente, attraverso opportuni 
coefficienti. Questo metodo escludeva l’ipotesi che ci potessero essere aperture di 
altezza differente in uno stesso piano. Ora è stata gestita anche quest’ultima 
ipotesi, definendo l’altezza delle fasce attraverso la matrice h_f, costituita da un 
numero di righe pari al numero di piani della struttura e da due colonne per i due 
casi di apertura previsti. Ciascuna riga contiene i valori delle altezze delle fasce 
del piano che rappresenta. La prima colonna contiene i valori dell’altezza delle 
fasce nel caso siano presenti finestre nel piano superiore a quello considerato, la 
seconda colonna, invece, contiene l’altezza delle fasce nel caso siano presenti 
porte. Il programma in automatico riconoscerà la tipologia di aperture presenti e 
sceglierà il valore della prima o seconda colonna di h_f. 
Gli ultimi dati che l’utente deve inserire sono relativi alle caratteristiche 
meccaniche: i coefficienti di elasticità E e G, la resistenza a compressione della 
muratura fu, la resistenza a trazione dei blocchi fbt, il coefficiente di taglio ks, il 
coefficiente d’attrito mu e la coesione c. Inoltre si sono introdotte delle nuove 
grandezze che permettono di schematizzare correttamente il comportamento della 
struttura qualora venga rinforzata con strisce di materiale FRP. L’utente deve 
definire tre valori di coesione per le fasce: c_f1, relativo a fasce non rinforzate, 
c_f2 e c_f3, relativi a fasce rinforzate. Infine si deve introdurre il valore del 
moltiplicatore dei coefficienti di elasticità fatt_beta, che serve per ridurre i 
coefficienti E e G relativi ad una generica fascia rinforzata, qualora essa abbia 
raggiunto la crisi per taglio con fessurazione diagonale. Infatti nel caso in cui una 
fascia abbia raggiunto la crisi lato muratura, le sollecitazioni vengono trasferite 
alle strisce di FRP e si ha un forte abbattimento dei valori dei coefficienti di 
elasticità. 
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6.2 Caratteristiche geometriche e meccaniche del telaio 
equivalente  
Note tutte le caratteristiche della struttura che l’utente ha inserito in fase di 
input, il programma inizia l’elaborazione dei dati per la creazione automatica del 
telaio equivalente che meglio rappresenta la struttura reale. 
 
6.2.1 Coordinate e gradi di libertà 
Per prima cosa il programma individua le coordinate principali delle pareti 
della struttura in modo totalmente automatico. Esse sono caricate in due array di 
vettori x{i}, y{j}, che permettono di gestire pareti aventi un numero differente di 
maschi tra loro. Analizzando l’array x{i}, esso fornisce le coordinate principali di 
ogni parete in direzione x: del punto corrispondente al primo estremo del primo 
offset rigido di parete; dei punti corrispondenti al baricentro geometrico di ogni 
maschio; del punto corrispondente all’estremo finale dell’ultimo offset rigido di 
parete. L’individuazione delle coordinate di un generico nodo di parete avviene 
attraverso un ciclo for, dove alla coordinata del nodo precedente si somma la 
dimensione dell’apertura che si trova tra i due nodi e metà della larghezza dei 
maschi che si affacciano sull’apertura. 
Analogamente, si costruisce il vettore y{j}. 
Importante la variazione rispetto alle versioni precedenti del codice, per 
aver reso la funzione “Coord_GDL” completamente automatica ed indipendente 
dalla forma della pianta della struttura, eliminando così il rischio di errori dovuti 
al riempimento manuale di matrici di grandi dimensioni. 
La funzione richiede in input le caratteristiche geometriche principali (le 
coordinate x, y, cx, cy), il numero delle pareti esterne e centrali, l’altezza di 
interpiano, la larghezza delle aperture le coordinate delle estremità delle bielle e le 
dimensioni dei maschi murari.  
La funzione fornisce in output le seguenti variabili: 
• la matrice Coord delle coordinate globali di tutti i nodi della struttura;  
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• la matrice Dof dei gradi di libertà associati ai nodi, dove per nodi si 
intendono le estremità degli elementi; 
• la matrice Edof dei gradi di libertà associati agli elementi, dove per 
elementi si intendono: i maschi murari, le fasce, gli offsets rigidi, le bielle; 
• il vettore ndn del numero totale di nodi della struttura; 
• il vettore nodi_pt del numero di nodi della struttura vincolati a terra; 
• i vettori n_e e n_e1 rispettivamente del numero di elementi totali 
costituenti la struttura e del numero dei soli elementi deformabili; 
• il vettore n_r del numero di elementi rigidi della struttura considerando 
solo le bielle e gli offsets di estremità di ogni parete; 
• il vettore n_r_tot del numero totale di elementi rigidi della struttura, 
compresi gli offsets intermedi che nascono quando l’intersezione tra pareti 
non avviene nei baricentri dei relativi maschi.  
La creazione della matrice Coord avviene per piani successivi a partire dal 
piano terra. Le coordinate sono espresse rispetto ad un riferimento cartesiano 
globale avente gli assi coincidenti con le pareti x{1} e y{1}. Il programma analizza 
i nodi in senso antiorario partendo dalle pareti esterne nell’ordine x{1}, y{2}, x{2}, 
y{1}. Prosegue considerando i nodi delle pareti interne: prima i nodi appartenenti 
alle pareti in direzione x nell’ordine x{3}, x{4},…,x{i} e da sinistra a destra, infine 
i nodi appartenenti alle pareti in direzione y nell’ordine y{3}, y{4},…,y{j} e verso 
l’alto. L’attribuzione delle coordinate viene eseguita a partire dai nodi con vincolo 
di incastro a terra e riferiti ai soli maschi murari. Le coordinate individuano la 
posizione dell’asse baricentrico di ogni maschio rispetto al riferimento globale. Il 
codice utilizza le condizioni if per distinguere le pareti esterne dalle interne e i 
cicli for per scorrere tutti i maschi di ogni parete. Successivamente carica le 
coordinate dei nodi dei piani superiori, sia quelle riferite ai maschi murari, sia 
quelle riferite agli offsets rigidi di estremità delle pareti. Questi ultimi elementi 
strutturali sono sempre presenti alle estremità di ogni parete, ciascuna delle quali è 
collegata a due o più pareti ortogonali. Gli offsets di pareti collegate tra loro 
hanno un punto in comune, che deve essere considerato una volta sola. Il 
programma prevede un controllo delle coordinate di estremità delle pareti esterne 
attraverso una variabile start: essa assume valore pari a 2 se il primo nodo della 
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parete in analisi coincide con l’ultimo nodo della parete precedente e quindi non 
deve essere nuovamente considerato, in caso contrario assume valore pari a 1, ciò 
significa che il nodo è “nuovo” e deve essere considerato. Per le pareti interne il 
codice utilizza anche la variabile finish, per distinguere se la generica parete 
centrale in analisi termina in un nodo già conteggiato nelle pareti analizzate 
precedentemente o meno.  
Nel caso in cui siano presenti intersezioni tra pareti in punti con coordinate 
diverse da quelle già caricate nella matrice Coord (intersezioni eccentriche), il 
programma provvede a caricare queste coordinate aggiuntive in coda a tutte le 
altre. Esse vengono estratte dalle coordinate di estremità delle bielle impostate 
dall’utente nella matrice biella, le quali, in presenza di intersezioni eccentriche, 
devono obbligatoriamente essere vincolate ai nodi aggiuntivi per una corretta 
modellazione della struttura. 
La matrice Dof contiene i gradi di libertà di tutti i nodi della struttura, sei 
gradi di libertà per ogni nodo: tre traslazioni secondo i tre assi principali e tre 
rotazioni attorno agli stessi assi. La numerazione dei gradi di libertà viene 
generata partendo dal valore 1 e proseguendo in modo crescente secondo l’ordine 
dei nodi utilizzato per la creazione della matrice Coord. La matrice Dof viene 
creata dal programma attraverso il seguente ciclo: 
% gradi di libertà di ogni nodo del telaio 
Dof = zeros(ndn,6);%ndn=numero totale dei nodi della  
k=1;    %struttura 
for m = 1:ndn 
          for n = 1:6 
              Dof(m,n)=k; 
          k=k+1; 
         end 
end 
La matrice Edof contiene i gradi di libertà delle estremità di ogni elemento 
costituente la struttura,  le righe rappresentano gli elementi, le colonne sono così 
costituite: 
• colonna 1: i numeri progressivi che conteggiano gli elementi;  
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• colonne 2÷7: i gradi di libertà del primo nodo di estremità del generico 
elemento; 
• colonne 8÷13: i gradi di libertà del secondo nodo di estremità del generico 
elemento. 
Gli elementi sono considerati seguendo l’ordine definito precedentemente 
per i nodi della matrice Coord, inoltre sono suddivisi per categorie, prima 
vengono elencati tutti i maschi, poi le fasce, a seguire gli offsets rigidi ed infine le 
bielle. 
Il codice riferito alla matrice Edof comincia con la numerazione dei gradi 
di libertà associati ai maschi. L’ordine con cui vengono considerati i maschi segue 
quello già utilizzato per la definizione delle coordinate dei nodi incastrati a terra: 
prima tutti i maschi delle pareti principali in senso antiorario partendo dalla parete 
x1, a seguire tutti i maschi delle pareti intermedie ordite in direzione x, infine tutti 
i maschi delle pareti ordite in direzione y. Per ottenere la numerazione si è deciso 
di utilizzare un primo ciclo for che scorre tutti i piani a salire ed un secondo ciclo 
for a cascata, che scorre tutti i maschi del piano in analisi. Il codice corrispondente 
è: 
 for j=1:np 
         for i=(j-1)*nodi_pt+1:(j-1)*nodi_pt+nodi_pt  
con np che rappresenta il numero dei piani della struttura e nodi_pt che 
rappresenta il numero dei nodi incastrati a terra. La numerazione dei gradi di 
libertà dei maschi di piano terra rispetto alla numerazione dei gradi di libertà dei 
maschi dei piani superiori presenta la seguente differenza: nel primo caso, il 
calcolo avviene in base alla posizione assoluta dei maschi nel piano, nel secondo 
caso i gradi di libertà sono calcolati sulla base di quelli del maschio precedente. Il 
programma comincia la numerazione dei gradi di libertà partendo dai maschi 
murari di piano terra e prosegue con i maschi murari dei piani superiori.  
I maschi murari di piano terra hanno la prima estremità incastrata al suolo 
e nessun offset rigido collegato a questa estremità. I gradi di libertà associati ai 
nodi della prima estremità dei maschi di piano terra sono numerati senza 
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interruzioni dal valore 1 al valore nodi_pt*6. Per il generico maschio i di piano 
terra i gradi di libertà del nodo inferiore sono calcolati dall’istruzione: 
 Edof(i,2:7)=[(i-1)*6+1:(i-1)*6+6]; 
Tra i nodi superiori dei maschi di piano terra sono presenti offsets rigidi, 
necessari per vincolare tra loro pareti ortogonali. Per ogni parete sono presenti due 
o più offsets, due di estremità ed eventualmente altri collegati ai maschi centrali. 
Gli offsets di estremità sono sempre presenti, uno collegato al primo maschio 
della generica parete e uno collegato all’ultimo maschio, mentre gli offsets 
centrali sono presenti solo nel caso di intersezioni eccentriche tra pareti, cioè al di 
fuori dei nodi principali della struttura. Per calcolare i gradi di libertà associati al 
nodo superiore di un generico maschio di piano terra della generica parete, è 
necessario conoscere il numero totale di offsets rigidi di estremità presenti fino al 
maschio in analisi. La presenza di offsets rigidi provoca un incremento del valore 
dei gradi di libertà di una quantità multipla di 6, in funzione del numero di nodi di 
estremità incontrati fino al maschio in analisi. Per individuare la presenza dei nodi 
rigidi e per quantificarli, il programma utilizza una serie di condizioni if che 
confrontano le coordinate di estremità delle pareti e controllano se coincidono tra 
loro oppure no. Per le quattro pareti esterne il programma osserva se il nodo finale 
della parete in analisi coincide con il nodo iniziale della parete successiva: in caso 
affermativo è presente un solo nodo rigido tra le pareti, in caso contrario i nodi 
rigidi tra le pareti sono due. La variabile utilizzata per il conteggio dei nodi rigidi 
di piano è denominata nodext e viene incrementata del valore 1 nel primo caso, 
altrimenti del valore 2. Per le pareti centrali in direzione x invece bisogna 
controllare sia il nodo iniziale che quello finale, individuando se coincidono o 
meno con i nodi già conteggiati. Il controllo individua con quali pareti y si 
intersecano le estremità della parete centrale in analisi, successivamente 
opportune condizioni if riconoscono in che nodo avviene l’intersezione. Si 
possono presentare i seguenti casi: 
• la parete precedente a quella in analisi termina in un nodo rigido non 
ancora conteggiato e la parete che si sta analizzando inizia con un nodo 
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rigido non ancora conteggiato, in questo caso la variabile nodext viene 
incrementata di due; 
• la parete precedente a quella in analisi termina in un nodo rigido già 
conteggiato o in un maschio di una parete y e la parete che si sta 
analizzando inizia con un nodo rigido non ancora conteggiato, in questo 
caso la variabile nodext viene incrementata di uno; 
• la parete precedente a quella in analisi termina in un nodo rigido non 
ancora conteggiato e la parete che si sta analizzando inizia con un nodo 
rigido già conteggiato o inizia da un maschio di una parete y, in questo 
caso la variabile nodext viene incrementata di uno; 
• la parete precedente a quella in analisi termina in un nodo già conteggiato 
o in un maschio di una parete y e la parete che si sta analizzando inizia con 
un nodo rigido già conteggiato o inizia da un maschio di una parete y, in 
questo caso la variabile nodext non viene incrementata. 
Per le pareti centrali in direzione y questa analisi è più semplice perché si 
può presentare solo il caso in cui si ha un nodo rigido tra l’ultima parete centrale 
in direzione x e la prima parete centrale in direzione y, oppure il caso in cui non ci 
siano nodi rigidi. Quando il programma inizia a numerare i gradi di libertà della 
prima parete centrale in direzione y controlla tramite una condizione if se l’ultima 
parete centrale in direzione x termina in un nodo rigido non ancora conteggiato 
oppure no. Nel primo caso la variabile nodext viene incrementata di uno, nel 
secondo caso non si ha nessun incremento. 
Per i maschi dei piani superiori i gradi di libertà sono individuati sulla base 
di quelli del maschio precedente. Anche in questo caso sono presenti offsets rigidi 
collegati ai maschi delle pareti e bisogna tenere in considerazione l’esistenza di 
offsets di estremità. La numerazione dei gradi di libertà per i maschi dei piani 
superiori presenta una differenza rispetto a quella eseguita per i maschi di piano 
terra: invece di ricavare il numero di nodi rigidi totali presenti fino al maschio in 
esame, il programma individua il numero di nodi rigidi presenti tra una parete e la 
successiva. La loro determinazione è analoga a quella illustrata precedentemente e 
sfrutta le stesse condizioni if, però in questo caso non si incrementa una variabile 
di conteggio, ma si utilizza una variabile nod che, a seconda dei casi illustrati 
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sopra, viene posta uguale a uno o due. L’istruzione che carica i gradi di libertà 
nella matrice Edof per i maschi dei piani superiori è: 
 Edof(i,:)=Edof(i-1,:)+nod*6+6; 
Per il generico maschio i, i gradi di libertà sono individuati sommando il valore 6 
ai gradi di libertà del maschio precedente. Nel caso in cui si stiano individuando i 
gradi di libertà del primo maschio della generica parete, bisogna considerare 
anche l’eventuale presenza di nodi rigidi, sommando un ulteriore multiplo di sei 
in funzione del valore assunto da nod.  
Le fasce di piano sono elementi di muratura orizzontali che collegano due 
maschi adiacenti di una stessa parete. I gradi di libertà di questi elementi 
strutturali sono di semplice determinazione perché sono sempre vincolati a due 
maschi successivi, dei quali si conoscono già i gradi di libertà. Il metodo di 
determinazione dei gradi di libertà delle fasce utilizza un doppio ciclo for in 
cascata che scorre tutti i piani e i relativi maschi. Per il generico piano e per ogni 
maschio, il programma considera la fascia uscente dal maschio in analisi e 
collegata al maschio successivo. Al primo nodo della fascia associa i gradi di 
libertà dell’estremità superiore del maschio in analisi, leggendo la riga associata al 
maschio della matrice Edof e prendendo le sole colonne 8÷13. Al secondo nodo 
della fascia associa i gradi di libertà dell’estremità superiore del maschio 
successivo, leggendo la riga associata al maschio della matrice Edof e prendendo 
le sole colonne 8÷13. In seguito il programma esegue alcuni controlli tramite 
condizioni if. Se dal controllo risulta che si sia appena analizzato l’ultimo maschio 
di una generica parete, allora l’ultima riga della matrice Edof viene cancellata. 
Questa operazione si rende necessaria perché all’ultimo maschio della generica 
parete non segue una fascia ma un offset rigido che sarà analizzato 
successivamente.  
Gli offsets rigidi collegano i maschi di due pareti che si intersecano tra 
loro e si rendono necessari per solidarizzare i telai equivalenti che schematizzano 
le pareti della struttura. E’ lecito considerare questi elementi come bracci 
infinitamente rigidi, ciò consente di modellare la ridotta deformabilità dei campi 
di muratura delimitati dalle aperture nella parete. Come già anticipato 
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precedentemente si distinguono due tipologie di offsets: gli offsets di estremità 
collegati al primo e all’ultimo maschio di ogni parete e gli eventuali offsets 
collegati ai maschi centrali. I primi sono sempre presenti, i secondi invece sono 
presenti solo nel caso in cui si presentano intersezioni eccentriche tra pareti. Le 
intersezioni eccentriche possono essere di due tipi: 
• intersezioni a ‘T’ tra un maschio di estremità di una parete e un maschio 
centrale di una seconda parete, dove il nodo di estremità della prima parete 
non coincide con il baricentro del maschio della seconda parete; 
• intersezioni a ‘croce’ tra maschi centrali di due pareti i cui assi baricentrici 
non coincidono. 
Per una maggior chiarezza si veda la figura 6.2, dove i nodi in rosso 
rappresentano i baricentri dei maschi e i nodi in verde rappresentano i nodi 
aggiuntivi in cui avviene l’intersezione. I segmenti in viola rappresentano gli 
offsets rigidi di estremità delle pareti, mentre i segmenti in blu rappresentano gli 
offsets aggiuntivi derivanti dalle intersezioni eccentriche, che collegano i nodi di 
intersezione con i maschi adiacenti. 
 
 
Figura 6.2 Esempio di intersezioni eccentriche tra pareti: a) intersezione a ‘T’; b) 
intersezione a ‘croce’. 
(a (b 
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La determinazione dei gradi di libertà degli offsets rigidi risulta molto 
articolata, poiché sono numerose le casistiche che si possono presentare, 
soprattutto per quanto riguarda le pareti centrali. Il programma determina in primo 
luogo i gradi di libertà degli offsets di estremità di ogni parete in presenza di 
intersezioni a ‘L’ o a ‘T’ centrate, a seguire determina i gradi di libertà degli 
offsets aggiuntivi. 
In presenza di intersezioni a ‘L’ o a ‘T’ centrate, ogni parete possiede due 
offsets di estremità: il primo è collegato al primo maschio della parete, il secondo 
è collegato all’ultimo maschio. I gradi di libertà di questi elementi sono 
determinati attraverso un doppio ciclo for in cascata che scorre tutti i piani e i 
maschi di piano. Il programma ricava i gradi di libertà degli offsets di estremità 
appartenenti alle pareti esterne, partendo dalla parete x1 e seguendo l’ordine 
antiorario. Una serie di condizioni if valuta se l’indice del ciclo for, che scorre i 
maschi di piano, sta selezionando il primo o l’ultimo maschio della generica 
parete esterna. Questo permette di individuare se si sta analizzando il primo o il 
secondo offset di estremità. Nel caso in cui si stia analizzando il primo offset, i 
gradi di libertà del primo estremo saranno uguali a quelli del maschio a cui 
l’offset è collegato, diminuiti di sei, mentre i gradi di libertà del secondo estremo 
dell’offset saranno uguali a quelli del maschio a cui è collegato.  
Tradotto in codice Matlab è: 
 Edof(num_maschi_fasce+k,2:7)=Edof(i,8:13)-6; 
      Edof(num_maschi_fasce+k,8:13)=Edof(i,8:13); 
Nel caso in cui si stia analizzando il secondo offset, i gradi di libertà del primo 
estremo saranno uguali a quelli del maschio a cui l’offset è collegato, mentre i 
gradi di libertà del secondo estremo dell’offset saranno uguali a quelli del maschio 
a cui è collegato, diminuiti di sei. Tradotto in codice Matlab è:  
Edof(num_maschi_fasce+k,2:7)=Edof(i,8:13); 
      Edof(num_maschi_fasce+k,8:13)=Edof(i,8:13)+6; 
Quando il programma analizza l’ultimo maschio della parete y1, ossia quello più 
vicino all’asse x, controlla se tale parete si interseca con la parete x1. Nel caso in 
cui le pareti si intersechino, i gradi di libertà del secondo estremo dell’offset 
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coincidono con i gradi di libertà del primo estremo del primo offset della parete 
x1. 
Terminate le pareti esterne il programma passa all’analisi di quelle interne 
ordite in direzione x. Innanzitutto è determinata la parete di appartenenza del 
maschio selezionato dall’indice del ciclo for (variabile app), e il numero di maschi 
di tutte le pareti x precedenti a quella di analisi (variabile nmx). Di seguito il 
programma valuta se l’indice del ciclo for, che scorre i maschi di piano, sta 
selezionando il primo o l’ultimo maschio della generica parete x centrale. Una 
prima condizione if (denominata ora per chiarezza if1) permette di individuare il 
primo maschio della generica parete centrale in analisi. Terminato il blocco di 
istruzioni relative alla condizione if1, il programma somma alla variabile nmx il 
numero di maschi della parete in analisi, ottenendo così il numero di maschi di 
tutte le pareti in direzione x, compresa quella in analisi. Successivamente 
un’ulteriore condizione if (denominata ora per chiarezza if2) permette di 
individuare l’ultimo maschio della generica parete centrale in analisi. 
Nel caso in cui il programma stia analizzando il primo maschio della 
parete centrale ordita in direzione x individuata da app, accede al blocco di 
istruzioni contenute all’interno della condizione if1 per la determinazione dei 
gradi di libertà del primo offset estremo di parete. Questo blocco di istruzioni 
determina per prima cosa quale parete y interseca la parete che si sta analizzando 
all’estremo di sinistra (variabile parete). A seguire, una condizione if controlla se 
la parete app in analisi interseca la parete parete in un nodo di estremità. In caso 
affermativo una nuova condizione if distingue in quale nodo di estremità avviene 
l’intersezione e si caricano i gradi di libertà corrispondenti nella matrice Edof. Se 
l’intersezione con la parete parete non avviene in un nodo di estremità, un nuovo 
ciclo for scorre tutti i maschi di parete e una nuova condizione if controlla se 
l’intersezione tra app e parete avviene con uno di essi. Se ciò si verifica, il 
programma controlla in quale maschio di parete avviene l’intersezione e salva il 
dato nella variabile maschio. Note le variabili parete e maschio viene calcolato il 
numero di maschi totale da piano terra fino a maschio. I gradi di libertà del 
maschio così individuato corrispondono a quelli del primo estremo del primo 
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offset della parete che si sta analizzando. Al secondo estremo dell’offset sono 
invece associati i gradi di libertà del maschio individuato dal ciclo for principale. 
Nel caso in cui il programma stia analizzando l’ultimo maschio della 
parete centrale in direzione x individuata da app, accede al blocco di istruzioni 
contenute all’interno della condizione if2 per la determinazione dei gradi di libertà 
del secondo offset di parete. Il procedimento è analogo a quello illustrato per il 
primo offset di parete, ricavando la parete y con la quale si interseca la parete in 
analisi e il nodo appartenente alla parete y in cui avviene l’intersezione. In questo 
caso i gradi di libertà associati al primo estremo dell’offset corrispondono a quelli 
del maschio individuato dal ciclo for principale e i gradi di libertà associati al 
secondo estremo dell’offset corrispondono a quelli del nodo della parete y con cui 
la parete in analisi si interseca. Terminate le pareti centrali ordite in direzione x, 
viene ripetuto lo stesso procedimento per le pareti centrali in direzione y.  
Terminata l’analisi per le intersezioni centrate, segue l’analisi delle 
intersezioni eccentriche, se presenti, tra le pareti. Il metodo di analisi dei gradi di 
libertà associati alle intersezioni eccentriche è molto simile a quello utilizzato 
nell’analisi degli offsets relativi alle intersezioni centrate. Facendo uso di un 
doppio ciclo for e di opportune condizioni if, il codice analizza prima tutti i 
maschi delle pareti centrali ordite in direzione x e successivamente quelli delle 
pareti centrali ordite in direzione y.  
Per ogni maschio analizzato appartenente ad una parete centrale in 
direzione x,  viene individuata la parete di appartenenza (variabile app) e viene 
valutata la posizione del maschio all’interno di app. Nel caso in cui il maschio 
analizzato sia il primo della parete app, il programma individua con quale parete y 
esso si interseca e il numero che la identifica viene salvato nella variabile parete. 
Successivamente il codice scorre tutti i maschi collegati alla variabile parete per 
individuare più precisamente dove avviene l’intersezione. Una condizione if 
valuta l’esistenza dell’intersezione tra parete e app verificando due proprietà: che 
le coordinate del nodo iniziale di app siano uguali alle coordinate di uno dei nodi 
aggiuntivi, caricati nella parte terminale di Coord; che la distanza y tra il nodo 
iniziale di app e il baricentro del maschio di parete analizzato sia inferiore alla 
metà della lunghezza del maschio stesso.  
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Quando il programma analizza un maschio centrale di app, il 
procedimento per l’individuazione delle eventuali intersezioni e dei gradi di 
libertà degli offsets rigidi aggiuntivi è analogo a quello illustrato per il primo 
maschio della parete. La condizione if che valuta l’esistenza di un’intersezione tra 
i maschi centrali di app e di parete verifica le seguenti proprietà: la distanza x tra 
il nodo aggiuntivo in cui avviene l’intersezione e il baricentro del maschio di app 
deve essere inferiore alla metà della dimensione del maschio stesso; la distanza y 
tra il nodo aggiuntivo in cui avviene l’intersezione e il baricentro del maschio di 
parete deve essere inferiore alla metà della dimensione del maschio stesso. 
 L’analisi del maschio in posizione terminale di app procede allo stesso 
modo sopra descritto. La condizione if che valuta l’intersezione tra il maschio 
terminale di app e un generico maschio di parete verifica le seguenti proprietà: la 
coordinata x del nodo aggiuntivo in cui avviene l’intersezione deve essere uguale 
alla coordinata x di parete; la coordinata y del nodo aggiuntivo deve essere uguale 
alla coordinata y di app; la distanza y tra il baricentro del maschio di app e l’asse 
di parete deve essere inferiore alla metà della dimensione del maschio stesso.  
Terminata l’analisi delle pareti centrali in direzione x, il programma passa 
all’analisi di quelle centrali in direzione y. In questo caso vengono analizzate solo 
le intersezioni di estremità tra la parete app e le pareti in direzione x siccome le 
intersezioni intermedie a ‘croce’ sono già state analizzate.  
Infine vengono caricati i gradi di libertà dei solai. Essi svolgono un ruolo 
fondamentale nel comportamento delle strutture sottoposte ad un evento sismico, 
per le quali è indispensabile il comportamento scatolare. Nel caso in cui possano 
essere considerati come diaframmi infinitamente rigidi nel piano è possibile una 
drastica riduzione dei gradi di libertà complessivi del modello, agevolando lo 
studio del comportamento dinamico della struttura. Il Metodo SAM prevede la 
schematizzazione dei solai mediante bielle equivalenti, connesse ai nodi 
dell’impalcato. 
 La funzione “Coord_GDL” riceve come input le coordinate dei nodi di 
estremità di tutte le bielle attraverso la matrice biella. Essa è costituita da un 
numero di righe pari al numero delle bielle presenti nella struttura e da sei 
colonne, le prime tre rappresentano le coordinate della prima estremità della 
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biella, le ultime tre rappresentano le coordinate della seconda estremità. 
Analizzando una generica biella, cioè considerando una riga della matrice, il 
programma salva separatamente le coordinate dei due nodi estremi in due vettori 
denominati uno e due. Di seguito confronta entrambi i vettori con tutte le righe 
della matrice Coord. Dal confronto si creano due vettori colonna denominati 
indice1 e indice2 aventi numero di elementi pari al numero delle righe di Coord, 
ossia al numero dei nodi della struttura. Considerando il solo vettore indice1, 
riferito al primo estremo della generica biella, esso contiene elementi il cui valore 
è 0 in tutte le posizioni in cui non c’è corrispondenza tra uno e la corrispondente 
riga di Coord, invece il valore è 1 se c’è corrispondenza nel confronto. Stesso 
procedimento è adottato per il vettore indice2. Si ottengono perciò due vettori 
aventi valore 1 nella posizione che rappresenta il nodo in cui la biella è vincolata e 
valore 0 in tutte le altre posizioni. Con la funzione “find” di Matlab, il programma 
cerca il numero della posizione in cui i vettori hanno il valore 1, esplicitando così 
i nodi in cui la biella è collegata. Questi valori vengono salvati nei vettori 
posizione1 e posizione2 e verranno utilizzati per prelevare i gradi di libertà dalla 
matrice Dof. I gradi di libertà del primo estremo della biella analizzata 
corrispondono alla riga della matrice Dof individuata da posizione1, quelli relativi 
al secondo estremo corrispondono alla riga della matrice Dof individuata da 
posizione2. 
 
6.2.2 Elementi della struttura 
La funzione principale “EDIFICIO” prosegue individuando importanti 
informazioni relative agli elementi costituenti la struttura. 
Il programma costruisce la matrice Giaciture_p. Questa matrice ha un 
numero di righe pari al numero di pareti presenti nell’edificio e quattro colonne. 
Ogni riga contiene le informazioni relative alla direzione e alla posizione della 
parete nel piano. La direzione della parete, ossia la giacitura, è individuata dai 
valori attribuiti ai primi tre elementi della riga, che rappresentano gli assi x y z: il 
programma carica il valore 1 nella posizione che rappresenta l’asse ortogonale alla 
parete e il valore 0 nelle altre due posizioni. L’ultimo elemento della riga contiene 
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il valore che indica la coordinata del nodo iniziale della parete, relativa all’asse ad 
essa ortogonale. Ad esempio, se la riga della matrice riferita alla parete x1 è 
costituita dai valori 0 1 0 1800 significa che la parete è ortogonale all’asse y 
(valore 1 nella seconda colonna) e che la sua coordinata iniziale è y = 1800 mm. 
Successivamente il programma crea tre matrici ex, ey, ez, le cui righe 
contengono le coordinate nodali di ogni elemento strutturale, rispettivamente, 
secondo le direzioni x, y, z. Ogni matrice ha un numero di righe pari al numero di 
elementi che compongono la struttura e due colonne. Analizzando la matrice ex, la 
prima colonna di una generica riga contiene la coordinata x del primo estremo 
dell’elemento associato, mentre la seconda colonna contiene la coordinata x del 
secondo estremo. Analogamente per le altre due matrici. Queste matrici sono 
create dalla funzione “coordxtr”, estraendo le coordinate dalla matrice Coord.  
A seguire il programma calcola le dimensioni in x, y, z di ogni elemento 
strutturale salvandone i valori in una matrice denominata b. Queste grandezze 
sono calcolate eseguendo la differenza tra la seconda e la prima colonna di ogni 
riga delle matrici ex, ey, ez. La matrice b ha un numero di colonne pari al numero 
di elementi strutturali e tre righe contenenti le dimensioni x, y, z del generico 
elemento. 
Il programma prosegue richiamando tre funzioni generalizzate e rese 
completamente indipendenti dalla geometria della struttura.  
La funzione “appartenenza” assegna ad ogni elemento costituente la 
struttura: la parete di appartenenza, la giacitura della parete e il piano di 
appartenenza. Questi dati sono salvati in una matrice App avente un numero di 
righe pari al numero di elementi che compongono la struttura e quattro colonne. 
La prima colonna contiene il numero della parete di appartenenza del generico 
elemento, secondo la numerazione delle pareti descritta all’inizio di questo 
capitolo. Le due colonne successive forniscono la giacitura della parete a cui 
l’elemento appartiene, estratta dalla matrice Giaciture_p, mentre l’ultima colonna 
contiene il piano di appartenenza dell’elemento.  
La funzione “elementoSAM3D” fornisce la lunghezza della parte 
deformabile e dei bracci infinitamente rigidi di ogni elemento maschio o fascia, 
sia nel piano della parete che fuori dal piano. Infatti, come già detto nei capitoli 
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precedenti, i maschi e le fasce sono costituiti da una parte deformabile in 
prossimità dell’apertura e da due bracci infinitamente rigidi alle estremità che 
influenzano il comportamento deformativo dell’intera struttura. La funzione 
fornisce come output la matrice Ltot avente numero di righe pari al numero di 
elementi deformabili della struttura (n_e1) e sei colonne: le prime tre riferite alle 
lunghezze degli elementi nel piano e le ultime tre relative alle lunghezze degli 
elementi fuori dal piano. Per la creazione di questa matrice il programma scorre 
tutti gli elementi deformabili, analizza in primo luogo i maschi murari e a seguire 
le fasce.  
Il calcolo della lunghezza efficace di maschi murari nel piano della loro 
parete di appartenenza, avviene attraverso l’espressione già menzionata e che si 
riporta qui per chiarezza: 
    13 ·  ·                                                                                              6.1 
dove H è l’altezza netta di interpiano, D la lunghezza del pannello e h’ un 
parametro convenzionale di altezza definito in base alla casistica riportata in 
figura 6.3. 
 
 
Figura 6.3 Definizione dell’altezza efficace di un maschio murario: parametro 
convenzionale h’. 
h2 
h1 
h1 
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L’analisi distingue i maschi di estremità della parete da quelli centrali, 
perché la definizione del parametro convenzionale h’ è differente, come già 
illustrato precedentemente e come si può osservare dalla figura 6.3.  
Analizzando i maschi di estremità, il programma ricava il numero 
progressivo corrispondente all’apertura adiacente (variabile apertura), per poterne 
conoscere la sua altezza. Nota la tipologia di apertura (porta o finestra) il 
programma calcola la lunghezza dei segmenti h1 che misurano la distanza 
verticale dell’estremità dell’apertura dal punto più alto del segmento tratteggiato 
uscente dallo spigolo con inclinazione pari a 30°. Questo valore viene salvato 
nella variabile tangente. Il codice esegue un controllo sulle dimensioni dei 
segmenti h1, essi non possono oltrepassare la quota massima del piano ed invadere 
il piano adiacente, come accade in figura 6.3 nel maschio di estremità di destra in 
alto. In questo caso si riduce l’inclinazione del segmento tratteggiato e si misura la 
distanza tra l’estremità della finestra e la quota terminale del piano (h2). Eseguiti i 
controlli il codice calcola il valore dell’altezza convenzionale h’ e a seguire 
l’altezza efficace Heff, il cui valore è sicuramente maggiore dell’altezza 
dell’apertura adiacente al maschio di estremità analizzato. Noto Heff  sono 
calcolate le lunghezze dei tratti infinitamente rigidi, cioè i tratti di muratura al di 
sotto e al di sopra di Heff. Tutti valori così calcolati vengono salvati nella matrice 
di output Ltot: nella seconda colonna è salvato il valore dell’altezza efficace, nella 
prima e nella terza colonna i valori delle lunghezze dei tratti rigidi. Fuori dal 
piano i maschi si considerano completamente deformabili e non sono presenti 
bracci rigidi. Per questo motivo la quarta e la sesta colonna di Ltot sono nulle e il 
programma carica nella quinta colonna il valore dell’altezza totale del maschio in 
analisi. 
L’analisi dei maschi centrali è analoga a quella illustrata precedentemente 
per i maschi di estremità. In questo caso il programma ricava il numero 
progressivo dell’apertura precedente al maschio in analisi (variabile apertura_p), 
e il numero progressivo dell’apertura seguente (variabile apertura_s) così da 
conoscere la loro altezza. Note le aperture adiacenti il codice distingue tre 
differenti casi:  
• l’apertura precedente e quella seguente sono uguali; 
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• l’apertura precedente è una porta e la seguente una finestra; 
• l’apertura precedente è una finestra e la seguente una porta. 
Per ognuno dei casi sopra illustrati il calcolo dell’altezza convenzionale h’ 
è differente, come si può vedere dall’esempio di figura 6.3.  
Terminata l’analisi dei maschi murari, la funzione passa ad analizzare le 
fasce. Sia nel piano della parete di appartenenza della fascia in analisi, sia fuori 
dal piano, le dimensioni della parte deformabile e dei bracci rigidi delle fasce sono 
le stesse. La lunghezza efficace della parte deformabile è pari alla dimensione 
dell’apertura sottostante la fascia e la lunghezza dei bracci rigidi è pari alla metà 
della larghezza dei maschi a cui la fascia è connessa.  
Il programma prosegue con la funzione “AID3D” che calcola le 
caratteristiche geometriche ed inerziali degli elementi deformabili che 
compongono la struttura. Questa funzione fornisce i seguenti outputs: 
• vettore A delle aree degli elementi deformabili; 
• matrice I dei momenti di inerzia rispetto agli assi locali z’ (prima colonna) 
e y’ (seconda colonna). 
Il programma prosegue definendo le condizioni al contorno della struttura, 
cioè il tipo di vincolo associato ai nodi inferiori dei maschi di piano terra. A questi 
nodi il programma attribuisce un vincolo di incastro creando una matrice di zeri 
avente numero di righe corrispondente al numero di maschi di piano terra e sei 
colonne, che rappresentano i sei gradi di libertà di ogni nodo. 
 
 
Figura 6.4 Gradi di libertà nodali. 
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6.2.3 Distribuzione dei carichi esterni 
I carichi esterni che l’utente ha definito in fase di input vengono distribuiti 
sui maschi e sulle fasce dell’intera struttura attraverso la funzione “Carichi”. Essa 
riceve in input le grandezze geometriche fondamentali degli elementi, quali il loro 
numero, le loro dimensioni principali, la loro appartenenza ad una parete e ad un 
piano, il peso della muratura e le matrici dei carichi provenienti dai solaio qlx e 
qly. Questa funzione fornisce come output la matrice Eq dei carichi distribuiti, la 
quale ha un numero di righe pari al numero totale di elementi n_e e tre colonne. 
Le colonne contengono il valore del carico distribuito che grava sugli elementi, 
secondo le tre direzioni locali x’, y’, z’. L’ordine degli elementi all’interno della 
matrice Eq segue quello definito per la matrice Edof, ossia: i maschi, le fasce, gli 
offsets rigidi relativi ad intersezioni centrate tra pareti, gli offsets rigidi aggiuntivi 
relativi ad intersezioni eccentriche tra pareti (non sempre presenti) ed infine le 
bielle che schematizzano i solai. 
Il carico distribuito assegnato ai maschi murari è relativo al loro peso 
proprio, esso è calcolato semplicemente considerando il peso della muratura e le 
dimensioni dei maschi e viene salvato nella prima colonna della matrice Eq.  
Le fasce, oltre al loro peso proprio, ricevono anche il carico proveniente 
dal solaio a cui sono connesse. Questo carico è individuato conoscendo la parete e 
il piano di appartenenza di ogni fascia. Il valore ottenuto sommando il peso 
proprio e il carico del solaio viene caricato nella seconda colonna della matrice 
Eq.  
Gli ultimi elementi per i quali si calcola il carico distribuito sono gli 
offsets rigidi di estremità delle pareti. Essi comprendono sia offsets relativi ad 
intersezioni centrate tra pareti sia offsets relativi ad intersezioni eccentriche. 
Questi ultimi sono considerati offsets aggiuntivi e, sulla base della definizione 
della matrice Edof, sono elencati in coda agli offsets relativi alle intersezioni 
centrate. Il loro ordine di definizione dipende dalla modalità con cui l’utente ha 
definito le coordinate di estremità delle bielle nella matrice biella, perciò, per una 
corretta interpretazione dei dati caricati nella matrice Eq, l’utente dovrà eseguire 
una lettura incrociata tra la matrice in questione, la matrice App e la matrice Edof.  
Il carico distribuito assegnato a questi elementi è relativo al solo carico 
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proveniente dai solai, perché il loro peso proprio è già contenuto nei calcoli 
eseguiti per i maschi murari. Per prima cosa il programma individua la parete e il 
piano di appartenenza, le coordinate di estremità dell’elemento in analisi e della 
parete a cui esso appartiene. Questi ultimi due dati permettono di escludere tutti 
quegli offsets centrali aggiuntivi, per i quali il carico distribuito è già stato 
considerato nelle fasce. Il programma attribuisce alle bielle un carico distribuito di 
valore nullo perché esse sono rappresentative dei solai e il carico proveniente da 
questi è già stato attribuito a fasce e offsets di estremità. 
 
6.2.4 Elaborazione dei dati raccolti 
Sulla base dei dati raccolti finora il programma crea le matrici 
caratteristiche di tutti gli elementi, che verranno utilizzate successivamente 
nell’analisi del telaio. Le grandezze degli elementi deformabili vengono distinte 
da quelle riferite agli elementi rigidi. Per gli elementi deformabili (maschi e fasce) 
il programma crea: 
• la matrice b_e contenente le dimensioni in x, y e z di tutti gli elementi; 
• la matrice c_m_e che raccoglie caratteristiche geometriche e meccaniche 
di ogni elemento, definite nella sezione input dati dall’utente; 
• la matrice ep_e contenente le caratteristiche inerziali di ogni elemento 
deformabile: moduli elastici, aree e momenti di inerzia; 
• il vettore fle_e delle reazioni di incastro perfetto di ogni elemento, 
calcolate sulla base dei carichi distribuiti raccolti nella matrice Eq; 
• la matrice eo_e dell’orientamento dell’asse locale z’ rispetto al sistema di 
riferimento globale. 
In particolare, il vettore c_m_e, raccoglie le seguenti grandezze: spessore 
della muratura sp, resistenza a compressione della muratura fu, coesione c, 
resistenza a trazione dei blocchi fbt, dimensione principale degli elementi D, 
coesione delle fasce non rinforzate c_f1, coesione delle fasce rinforzate c_f2 e 
c_f3. Questi ultimi due valori permettono di schematizzare correttamente il 
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comportamento della struttura qualora venga rinforzata con strisce di materiale 
FRP. Per gli elementi rigidi il programma crea delle analoghe variabili. 
 
6.3 Forze sismiche applicate alla struttura 
I vettori delle forze sismiche orizzontali sono vettori applicati alla struttura 
per simulare l’azione di un sisma e realizzare l’analisi statica non lineare creando 
così la curva di Pushover. Essi sono creati dal programma secondo differenti 
modalità, in base alla tipologia di distribuzione delle forze che l’utente ha scelto 
nella sezione di input del codice. Si riportano qui per comodità le scelte che 
l’utente può operare:  
• distribuzione di forze proporzionale alle masse, selezionata impostando la 
variabile distribuzione=0; 
• distribuzione di forze proporzionale al prodotto della massa per la 
deformata triangolare inversa, selezionata impostando la variabile 
distribuzione=2;  
• distribuzione di forze proporzionale al prodotto della massa per la 
deformata del primo modo, selezionata impostando la variabile 
distribuzione=1;  
• distribuzione di forze proporzionale al prodotto della massa per la 
deformata adattiva del primo modo, selezionata impostando la variabile 
distribuzione=3.  
Nei primi due casi il vettore delle forze è determinato sulla base della 
distribuzione di massa della struttura, individuata dalla matrice delle masse nodali 
m, e dalla forma della distribuzione, uniforme o triangolare. Negli altri casi, 
invece, il vettore dipende dalla distribuzione di massa e dal primo modo di vibrare 
della struttura, perciò è determinato attraverso l’analisi modale.  
Per lo sviluppo della matrice delle masse nodali, il programma attribuisce 
ad ogni nodo della struttura la massa che gli compete, sulla base dei pesi relativi 
agli elementi che concorrono nel nodo. La funzione “Fglob” prende in esame le 
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reazioni di incastro perfetto e ne trasforma il riferimento da locale a globale. A 
seguire, il codice assembla le reazioni di incastro perfetto di tutti gli elementi, 
affinché le reazioni agenti in uno stesso nodo vengano algebricamente sommate 
tra loro. Infine il vettore delle masse nodali m è creato a partire dalle sole reazioni 
di incastro perfetto assemblate che si sviluppano lungo la direzione globale z. 
Nel caso in cui sia necessaria l’analisi modale della struttura, allora dovrà 
essere calcolato il baricentro di ogni suo piano. E’ necessario che l’utente abbia 
suddiviso il solaio in aree di forma rettangolare che ricoprano l’intera superficie 
affinché il programma individui il baricentro geometrico di ogni solaio della 
struttura. La funzione “Baricentro” calcola, per ogni piano, le coordinate Xg e Yg 
del baricentro geometrico sulla base del “peso” di ogni singola superficie 
rettangolare. Inoltre questa funzione calcola la distanza x e y del baricentro 
geometrico di ogni superficie rettangolare dal baricentro globale del piano in 
analisi. Queste grandezze, salvate nelle variabili dxg e dyg, saranno utilizzate 
successivamente durante l’analisi modale. 
 
6.3.1 Distribuzione proporzionale al primo modo di vibrare 
Nell’ipotesi in cui l’utente abbia scelto la distribuzione delle forze 
dipendente dal primo modo di vibrare (distribuzione = 1), il programma esegue 
l’analisi modale della struttura. Si ricorda che, nel caso in cui il programma 
esegua questo tipo di analisi, l’utente deve scegliere in fase di input i nodi della 
struttura a cui saranno applicate le forze orizzontali sismiche.  
In generale, per strutture multipiano asimmetriche, l’analisi modale deve 
essere condotta sul modello tridimensionale e ciascun modo di vibrare risulta 
accoppiato, ovvero presenta simultaneamente componenti di movimento nelle tre 
direzioni principali considerate: spostamento lungo l’asse x, spostamento lungo 
l’asse y, rotazione attorno all’asse z.  
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Figura 6.5 Gradi di libertà per piano nel caso di solai, infinitamente rigidi nel piano. 
 
 
In riferimento al caso più generale di struttura asimmetrica, i gradi di 
libertà, vedi  figura 6.5, sono gli spostamenti e le rotazioni ai piani: 
         …    
         …                                                                                6.2 
         …     
 
Segue la formula dell’equazione differenziale che governa la risposta 
dinamica di una struttura multipiano asimmetrica sollecitata da un’accelerazione 
al piede üg(t) provocata da un evento sismico: 
!"# · $% &'  !(# · $) &'  !*# · $&'  !"# · $+' · %,&            6.3 
dove: 
• [M] è la matrice delle masse, le cui componenti sono le masse m 
concentrate in corrispondenza dei gradi di libertà; 
• [C] è matrice di smorzamento viscoso equivalente; 
• [K] è la matrice delle rigidezze della struttura; 
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• {i} è il vettore d’influenza, le cui componenti rappresentano gli 
spostamenti dei gradi di libertà che derivano dall’applicazione statica di 
uno spostamento unitario nella direzione di ingresso del sisma. 
Considerando nullo il contributo dello smorzamento, l’equazione delle vibrazioni 
libere in forma estesa è: 
 
-!"# !0# !0#!0# !"# !0#!0# !0# / · !"#0 · 1
$% &'$% &'$%  &'2  3
!*# 4*5 !* #4*5 4*5 4* 5!* # 4* 5 !*  #6 · 1
$&'$&'$ &'2  
   -!"# !0# !0#!0# !"# !0#!0# !0# / · !"#0 · 1
$789 :,'$9+; :,'$0' 2 · %,&                        6.4 
 
L’analisi modale della struttura si articola attraverso i seguenti passi: 
• Calcolo della matrice delle masse modali. Questa operazione è eseguita 
dalla funzione “matrice_masse3D_mod”. Essa calcola la matrice 
diagonale delle masse [M], le cui componenti rappresentano le masse di 
ciascun impalcato, ottenute sommando tra loro tutte le masse appartenenti 
ad un determinato piano. A seguire, calcola il momento di inerzia 
dell’impalcato rispetto ad un asse ad esso ortogonale e passante per il suo 
baricentro, così da poter ottenere il momento di inerzia polare della 
distribuzione di piano adottata r2·[M]. Infine assembla tutte le componenti 
ottenendo matrice delle masse modali Mmod: 
!"=8>#  -!"# !0# !0#!0# !"# !0#!0# !0# / · !"#0                                                6.5 
• Calcolo della matrice delle rigidezze dell’intera struttura. La funzione 
“KeSAM3D_rinforzo” calcola la rigidezza iniziale di tutti gli elementi 
deformabili costituenti la struttura. Il calcolo è effettuato osservando che 
gli elementi si possono deformare per taglio e flessione e considerando, 
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invece, nulla la loro rigidezza torsionale. Note le rigidezze di ogni 
elemento espresse nel riferimento globale dalla matrice Ke_e, la funzione 
“Mat_Rig_AM” effettua il calcolo della rigidezza di tutti i telai nel 
proprio piano, trascurando la loro rigidezza fuori dal piano. Questo calcolo 
viene eseguito attraverso l’applicazione diretta del metodo dell’equilibrio, 
estraendo da Ke_e la componente di rigidezza che ogni maschio offre nel 
proprio piano, espressa dalla relazione: 
*,  A BC · D · E,  1.2 · F · GH
I                                               6.6 
La funzione “Mat_Rig_AM” fornisce in output due matrici a strati 
(tridimensionali) in cui ogni strato rappresenta la matrice di rigidezza di un 
telaio nel proprio piano. Nota la rigidezza di ogni telaio, il codice calcola 
la matrice delle rigidezze Kmod che assume la seguente forma: 
 
!*=8>#  3!*# 4*5 !* #4*5 4*5 4* 5!* # 4* 5 !*  #6                                               6.7 
 
dove: 
!*#  K !*L#L  4*5  K 4*L5L  4*5  4*5  0 !* #  !* #  K ML · !*L#L  4* 5  4* 5  K NL · 4*L5L  !*  #  K OML · !*L#  NL · 4*L5PL  
 
L’indice i si riferisce all’i-esimo telaio con cui possono essere 
approssimate le pareti strutturali, ognuna distante yi o xi dal baricentro 
6.8 
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geometrico della struttura, a seconda che si consideri una parete, 
rispettivamente, di taglio o trasversale alla direzione dei carichi 
orizzontali. Per una maggior chiarezza relativa alle componenti della 
matrice Kmod si veda [17] alle pagine 375 e seguenti. 
• Analisi modale. Il programma risolve il problema agli autovalori per 
mezzo della funzione “eig” presente in Matlab tramite la quale vengono 
determinati gli autovalori R e gli autovettori $S'. Gli autovalori e gli 
autovettori sono relativi ai modi di vibrare della struttura rispetto ad un 
sistema di riferimento con origine nel centro di massa di ogni impalcato e 
con gradi di libertà disposti secondo lo schema riportato nella figura 6.5. 
La matrice degli autovettori, omega, è una matrice diagonale contenente le 
pulsazioni associate ai modi di vibrare caratteristici della struttura. La 
matrice degli autovalori, modi, contiene invece i vettori delle deformate 
modali associate ad ogni modo di vibrare. Nel caso più generale di 
strutture non simmetriche in pianta, ogni vettore delle deformate modali 
possiede componenti non nulle relative a tutti i gradi di libertà attivati dal 
sisma: spostamenti in direzione x, spostamenti in direzione y e rotazioni 
attorno all’asse z. Ogni colonna della matrice modi viene normalizzata al 
valore massimo. Il programma calcola il coefficiente di partecipazione e la 
massa partecipante, entrambi associati ai vari modi di vibrare nella 
direzione di ingresso del sisma, individuata dal vettore r. Determinando il 
massimo del vettore massa partecipante Mp, è possibile conoscere qual è il 
modo di vibrare principale, sulla base del quale sarà individuato il vettore 
iniziale delle forze sismiche equivalenti. 
Per il calcolo delle forze sismiche il codice estrae, dalla colonna della 
matrice modi relativa al modo di vibrare principale, le componenti associate alla 
direzione di ingresso del sisma e le componenti associate alla deformazione 
torsionale. Esse rappresentano le ampiezze delle pseudo deformazioni della 
struttura, relative al modo di vibrare principale. Note le ampiezze è possibile 
calcolare la distribuzione di forze nei telai orditi nella direzione del sisma, 
attraverso la relazione: 
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TLU  V ΓURU X · !YL# · SU  >LS U                                                              6.9 
dove: 
• ΓU  (nel programma, Gamma_s) è il coefficiente di partecipazione 
associato al modo di vibrare principale m; 
• RU  (nel programma, omega) è la pulsazione della struttura associata al 
modo di vibrare m; 
• !YL# (nel programma, Kx o Ky) è la matrice di rigidezza di un generico 
telaio i ordito nella direzione di ingresso del sisma; 
• SU  (nel programma, Kss) rappresenta il vettore delle componenti della 
deformata modale associata al modo di vibrare m, relative allo 
spostamento nella direzione del sisma; 
• >L (nel programma, disty o distx) rappresenta la distanza del telaio i-esimo 
dal baricentro geometrico della struttura; 
• S U  (nel programma, le componenti terminali di modi) rappresenta il 
vettore delle componenti della deformata modale associata al modo di 
vibrare m relative rotazioni torsionali. 
Le forze sismiche iniziali sono contenute nella matrice Fs avente un 
numero di righe pari al numero di piani della struttura e un numero di colonne pari 
al numero di pareti che la struttura presenta nella direzione del sisma. Il 
programma carica le forze sismiche contenute in Fs in un vettore avente un 
numero di componenti pari al numero di nodi della struttura (ndn) moltiplicato per 
il numero di gradi di libertà di ogni nodo (6). Questa operazione viene eseguita 
considerando le coordinate caricate nella matrice punti dall’utente in fase di input. 
Come già specificato, ogni riga di questa matrice contiene le coordinate 
dell’estremo iniziale e dell’estremo finale associate ad una parete della struttura e 
ad un determinato piano, definite in un ben preciso ordine. Analizzando la 
generica riga della matrice punti, il programma salva separatamente le coordinate 
dei due nodi estremi in due vettori denominati uno e due. Di seguito confronta 
entrambi i vettori con tutte le righe della matrice Coord. Dal confronto si creano 
due vettori colonna denominati indice1 e indice2 aventi numero di elementi pari al 
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numero delle righe di Coord, ossia al numero dei nodi della struttura. 
Considerando il solo vettore indice1, riferito al primo punto di estremità della 
parete che si sta analizzando, esso contiene elementi il cui valore è 0 in tutte le 
posizioni in cui non c’è corrispondenza tra uno e la relativa riga di Coord, invece 
il valore è 1 se c’è corrispondenza nel confronto. Stesso procedimento è adottato 
per il vettore indice2. Si ottengono perciò due vettori aventi valore 1 nella 
posizione che rappresenta il nodo in cui è applicata la forza sismica e valore 0 in 
tutte le altre posizioni. Con la funzione “find” di Matlab, il programma cerca il 
numero della posizione in cui i vettori hanno il valore 1, esplicitando così i nodi di 
applicazione delle forze. Questi valori vengono salvati nei vettori posizione1 e 
posizione2 e utilizzati per individuare la riga della matrice Dof da cui prelevare i 
gradi di libertà associati ai nodi di applicazione le forze sismiche. Nel caso in cui 
il sisma abbia direzione x il codice estrae dalla matrice Dof il valore presente nella 
prima colonna, corrispondente al grado di libertà associato alla direzione x 
globale. Nel caso in cui invece il sisma abbia direzione y verranno estratti i gradi 
di libertà presenti nella seconda colonna, corrispondenti alla direzione y globale. I 
valori così individuati sono salvati nelle variabili gdl1 e gdl2 e vengono utilizzati 
per caricare le forze sismiche contenute nella matrice Fs nelle giuste posizioni del 
vettore f.  
 
6.3.2 Distribuzione adattiva 
Nel caso in cui l’utente abbia scelto di eseguire l’analisi con una 
distribuzione di forze adattiva (distribuzione = 3), il vettore delle forze sismiche 
iniziali è individuato dalla relazione già vista per la distribuzione proporzionale al 
primo modo di vibrare: 
TLU  V ΓURU X · !YL# · SU  >LS U                                                           6.10 
le cui componenti, sono determinate attraverso l’analisi modale della struttura che 
si svolge identicamente a quanto già illustrato. Nel caso di analisi adattiva i valori 
dei termini delle matrici di rigidezza !YL#  si modificano con il progressivo 
plasticizzarsi degli elementi strutturali. In questo modo la distribuzione di carico, 
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a partire da quella tipica del primo modo, evolve secondo il livello di 
danneggiamento che la struttura via via subisce nel corso dell’analisi.  
 
Figura 6.6 Esempio di applicazione dei carichi laterali nel modello a telaio equivalente per 
distribuzioni proporzionali al primo modo di vibrare  e distribuzioni adattive. 
 In figura 6.6 è illustrato un esempio di applicazione delle forze sismiche 
per distribuzioni relative al primo modo di vibrare e distribuzioni adattive. Risulta 
evidente che la direzione di applicazione dei carichi è la direzione dell’asse x. 
 
6.3.3 Distribuzione uniforme 
  Nel caso in cui l’utente abbia optato per un’analisi con distribuzione delle 
forze proporzionale alle masse (distribuzione = 0), il vettore delle forze sismiche 
equivalenti viene determinato attraverso la funzione “matrice_masse3D”. In 
questo caso il programma assume un taglio alla base di valore unitario (V=1N) e 
lo attribuisce come valore “iniziale” della forza laterale. La funzione ripartisce 
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questo taglio tra tutte le masse nodali della struttura individuate dalla matrice m, 
secondo il loro “peso” e la forma verticale delle sollecitazioni laterali. Essa è 
individuata dal vettore phi e nel caso in esame ha tutte le componenti poste uguali 
ad 1, ad esprimere l’uniformità in altezza della distribuzione. Noto il vettore phi è 
possibile calcolare il moltiplicatore dei carichi tramite la relazione di Matlab: 
 p_i=1/(phi'*m); 
in modo che il denominatore di tale espressione corrisponda alla massa totale 
della struttura. 
Il vettore della distribuzione di forze è individuato dall’istruzione: 
 f_iniziale=p_i*m; 
ed è costituito da un numero di componenti pari al numero di nodi della struttura 
(ndn) moltiplicato per il numero di gradi di libertà di ogni nodo (6). Questo 
vettore ha una componente non nulla in corrispondenza del grado di libertà 
relativo alla direzione di ingresso del sisma di ogni nodo che ha massa non nulla. 
 
6.3.4 Distribuzione triangolare inversa 
Anche nel caso in cui l’utente ha optato per una distribuzione di forze 
triangolare (distribuzione = 2), l’individuazione del vettore della distribuzione di 
forze orizzontali iniziale avviene attraverso la funzione “matrice_masse3D”. 
Questa distribuzione viene determinata analogamente a quanto visto per la 
distribuzione uniforme: il codice considera un taglio alla base di valore unitario 
attribuito come valore “iniziale” della forza laterale e lo ripartisce tra tutte le 
masse nodali della struttura, secondo il loro “peso” e la forma verticale delle 
sollecitazioni laterali. In questo caso il vettore phi esprime la forma triangolare 
della distribuzione dei carichi in altezza secondo le quote degli impalcati che 
costituiscono la struttura. Questo vettore assume valore pari a 0 per tutti i nodi 
incastrati a terra, valore via via crescente salendo i vari piani, fino ad assumere 
valore pari ad 1 per tutti i nodi appartenenti all’impalcato dell’ultimo piano. La 
distribuzione di forze è individuata dall’espressione: 
f_iniziale=p_i*m.*phi; 
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ed è strutturata identicamente al vettore illustrato per la distribuzione uniforme.  
 
6.4 Analisi non lineare della struttura 
L’analisi della struttura consiste in un’analisi statica incrementale di tipo 
ciclico in controllo di forze, in cui il vettore delle forze iniziali, ad ogni passo di 
calcolo, viene aumentato progressivamente lasciando invariati i rapporti tra i 
valori di forze iniziali. Prima di cominciare l’analisi il programma inizializza tutte 
le variabili principali, tra le quali si illustrano le fondamentali, secondo quanto già 
esposto in [49]: 
• z: variabile che cresce di un’unità ogni volta che va in crisi un qualsiasi 
elemento, inizialmente è posta uguale ad uno; 
• controllo: variabile che controlla il corretto condizionamento della matrice 
di rigidezza della struttura, essa tende a zero nel caso in cui la matrice 
diventa singolare perché la struttura è labile; 
• e_r: matrice che raccoglie sei diverse informazioni quali il numero di 
elemento che ha raggiunto la crisi, la corrispondente modalità, il ciclo, il 
piano in cui è avvenuta la rottura, il valore del taglio nel piano di rottura al 
momento della crisi e il valore del taglio ultimo. La dimensione di questa 
matrice varia nel corso dell’analisi e dipende da quanti elementi hanno 
raggiunto la crisi, per cui è in funzione della variabile z. Nella riga relativa 
alla modalità di rottura, il valore 1 rappresenta una rottura per 
pressoflessione, il valore 2 una rottura per taglio con fessurazione 
diagonale e il valore 3 una rottura per taglio con scorrimento. Nella riga 
corrispondente al piano di rottura, il numero 1 sta ad indicare che la rottura 
è avvenuta nel piano dell’elemento e il numero 2 che la rottura è avvenuta 
fuori dal piano; 
• V_def_y, V_def_z: valori del taglio lungo le direzioni locali y e z nella 
parte deformabile dell’elemento; 
• p: vettore dei valori di compressione all’interno di ogni elemento; 
• Ed: matrice che raccoglie gli spostamenti agli estremi di ogni elemento nel 
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riferimento globale, la sua dimensione aumenta con la variabile z; 
• Delta_M: matrice che raccoglie i valori incrementali degli spostamenti del 
centro di massa posto a livello dell’impalcato di sommità, lungo le 
direzioni x ed y globali; 
• teta: matrice dei valori incrementali delle rotazioni alla corda di ciascun 
elemento deformabile (maschio o fascia), calcolati rispetto agli assi x ed y 
globali; 
• s: vettore che segnala l’avvenuta crisi di un elemento deformabile 
costituente la struttura. Esso ha un numero di componenti pari al numero 
di elementi deformabili (n_e1) e ad ogni componente è attribuito valore 1 
nel caso in cui l’elemento corrispondente sia integro, valore 0 nel caso sia 
andato in crisi. 
• e: contatore dei cicli dell’analisi, fornisce il numero progressivo dei cicli 
eseguiti all’interno della routine principale “while”. 
Oltre a queste variabili, già presenti nelle precedenti versioni del 
programma, ne sono state introdotte altre, rese necessarie dagli aggiornamenti 
introdotti alla fase di analisi del programma. Esse sono: 
• a: vettore che raccoglie gli spostamenti nodali dell’intera struttura nel 
riferimento globale, la sua dimensione aumenta al crescere della variabile 
z; 
• deform_incrementali: vettore delle deformazioni incrementali di tutti i 
nodi della struttura, ottenuto dalla somma di tutte le colonne di a; 
• fascia_rotta: vettore che segnala l’avvenuta crisi di una fascia muraria. 
Esso ha un numero di componenti pari al numero di elementi deformabili 
della struttura e carica valore 1 in corrispondenza di fasce che hanno 
raggiunto la crisi per taglio con fessurazione diagonale e valore 0 in 
corrispondenza delle fasce integre; 
• f_fittizia_dx, f_fittizia_sx: vettore delle forze fittizie che servono per 
simulare il comportamento fragile delle fasce murarie, la loro dimensione 
aumenta all’aumentare della variabile z; 
• FRP: vettore che indica lo stato di una fascia rinforzata con strisce di 
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materiale FRP. Ha un numero di componenti pari al numero delle fasce 
murarie e presenta valore 0 per indicare che la corrispondente fascia è 
integra, valore 1 per indicare che ha raggiunto la crisi per taglio con 
fessurazione diagonale e stanno lavorando le strisce di materiale FRP, 
valore 2 per indicare che hanno raggiunto la crisi anche le strisce di 
materiale FRP; 
• fatt_mol: vettore che contiene i fattori moltiplicativi da applicare ai moduli 
elastici E e G delle fasce murarie, nel caso in cui abbiano raggiunto la crisi 
e stiano lavorando le strisce di materiale FRP. Questo vettore permette di 
simulare la perdita di rigidezza delle fasce andate in crisi 
• ee: contatore dei cicli dell’analisi che viene azzerato ogni volta che un 
elemento raggiunge la crisi. 
Con le modifiche apportate in questa sede al codice di calcolo, è stata 
introdotta una novità relativa al comportamento deformativo delle fasce murarie. 
Nelle precedenti versioni del codice non era previsto nessun controllo di 
deformabilità delle fasce, per cui, raggiunta la fase plastica, potevano deformarsi 
senza nessun limite. Ora, invece, secondo quanto studiato in [12], è previsto un 
controllo di deformabilità anche per le fasce murarie, dove, come eseguito per i 
maschi, si controlla che la loro deformazione ultima non superi lo 0.5% della loro 
dimensione lungo l’asse x’ locale. Perciò, nella fase di inizializzazione delle 
variabili principali, oltre al già presente limite di deformabilità θu per i maschi 
murari (variabile teta_lim_maschio), viene definito un limite di deformabilità anche 
per le fasce attraverso la variabile teta_lim_fascia.  
Terminata l’inizializzazione delle variabili principali il programma 
comincia la vera e propria analisi non lineare. Essa è controllata da un’istruzione 
while la cui condizione di uscita, che rappresenta il termine dell’analisi, è 
rappresentata dall’annullamento della variabile controllo. Quando uno o più 
elementi raggiungono la crisi la struttura diventa labile e la sua matrice di 
rigidezza diventa singolare. Questo significa che la matrice non è più soggetta ad 
un condizionamento corretto, perciò il valore della variabile controllo viene posto 
uguale a zero e il ciclo di analisi termina. La condizione di uscita dal ciclo while 
principale è stata variata rispetto alle precedenti versioni del codice, perché 
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l’aumento delle dimensioni delle strutture analizzate e di conseguenza delle 
matrici di rigidezza ad esse associate, ha portato ad un aumento della difficoltà nel 
calcolo del determinante della matrice stessa. Infatti, la funzione “det”, che in 
Matlab calcola il determinante, restituisce valori poco affidabili e molto “dispersi” 
nel caso di matrici di grandi dimensioni. 
L’analisi si sviluppa nelle seguenti fasi: 
• studio del telaio modellante; 
• controllo dei criteri di crisi; 
• verifiche di deformabilità ultima; 
• aggiornamento della struttura e incremento della forza sismica. 
 
6.4.1 Risoluzione del telaio modellante 
La risoluzione del telaio che modella la struttura reale avviene attraverso la 
funzione “telaioSAM3D_damp_rinforzo”. Essa permette di simulare la non 
linearità della risposta strutturale e di determinare spostamenti e deformazioni 
provocati dalle forze orizzontali imposte, ottenendo così i dati che serviranno nei 
successivi passi dell’analisi.  
6.4.1.1 Simulazione del comportamento non lineare della struttura 
La non linearità della risposta strutturale è simulata dal programma 
attraverso la variazione della matrice di rigidezza globale con il progredire 
dell’analisi. Ogniqualvolta che un elemento raggiunge la crisi, la sua matrice di 
rigidezza viene azzerata ed esso non fornisce più alcun contributo di resistenza. In 
questo modo varia lo schema resistente dell’intera struttura e i successivi 
incrementi di carico vengono portati solo dagli elementi che sono rimasti integri. 
La funzione calcola le matrici di rigidezza di ciascun elemento espresse 
nel riferimento globale con procedimenti di calcolo basati sul principio dei lavori 
virtuali, tenendo presente che esso è deformabile a taglio e flessione e che ha 
rigidezza torsionale nulla. Tutte le funzioni che permettono questo calcolo sono 
state aggiornate rendendole completamente indipendenti dal numero di elementi 
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che compongono la struttura. Il programma distingue i calcoli per maschi murari, 
fasce, offsets rigidi e bielle, utilizzando per ognuno di essi delle funzioni 
differenti.  
 
 
Figura 6.7 Gradi di libertà nel riferimento locale dell’elemento. 
 
Per i maschi murari integri la funzione calcola la matrice di rigidezza nel 
riferimento globale attraverso la funzione “KeSAM3D_rinforzo”. Rispetto alle 
versioni precedenti questa funzione riceve in input una nuova variabile, fatt_mol, 
che, come già detto, rappresenta un fattore moltiplicativo per i moduli elastici. Per 
i maschi questo fattore moltiplicativo non comporta nessuna modifica perché 
assume sempre valore unitario. La funzione calcola la matrice di rigidezza del 
generico maschio rispetto al riferimento locale, i cui gradi di libertà sono espressi 
nella figura 6.7. Per trasformare questa matrice dal riferimento locale a quello 
globale la funzione utilizza i coseni direttori degli assi locali, moltiplicando la 
matrice calcolata per la matrice di rotazione denominata G, secondo la relazione: 
Ke=G'*Kle*G; 
dove Kle rappresenta la matrice nel riferimento locale. Inoltre questa funzione 
trasforma la matrice delle reazioni di incastro perfetto fle_e dal riferimento locale 
a quello globale. Esse sono diverse da zero solamente fino a quando un qualsiasi 
elemento della struttura non ha raggiunto il collasso, raggiunto il quale il 
programma individua una nuova struttura resistente senza l’elemento che è andato 
in crisi e ricomincia l’analisi con la sola applicazione delle forze orizzontali. 
 Nel caso in cui un generico maschio murario abbia raggiunto la crisi il 
programma azzera numericamente la sua matrice di rigidezza attraverso la 
funzione “Kependenza3D”. Essa assegna valori molto bassi, ma non nulli, ai 
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Nel caso di fasce rinforzate con strisce di materiale FRP
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Il programma calcola attraverso la già analizzata funzione 
“KeSAM3D_rinforzo” la matrice di rigidezza di fasce integre sia non rinforzate 
sia rinforzate. Per esse il fattore moltiplicativo fatt_mol assume valori pari ad 1, 
ad indicare la condizione di integrità. Il calcolo viene svolto allo stesso modo per 
fasce non rinforzate e rinforzate perché prove sperimentali hanno dimostrato che 
esse possiedono la stessa rigidezza iniziale, come si può vedere dal grafico tratto 
da [32] (figura 6.9). 
 
 
Figura 6.9 Comportamento globale di pannelli di muratura non rinforzati e rinforzati. 
 
In questo grafico le curve NR1 e NR2 corrispondono a prove di 
compressione diagonale eseguite su pannelli di muratura non rinforzati, mentre le 
curve identificate con RFC, RFV e RFW corrispondono a prove eseguite su 
pannelli rinforzati con differenti tipi di materiali. Come si può notare il tratto 
iniziale di tutte le curve (campo elastico) possiede la stessa inclinazione, da cui si 
ricava che tutti i pannelli inizialmente possiedono la stessa rigidezza. 
 Nell’ipotesi in cui la i-esima fascia abbia raggiunto la crisi (s(i)=0), 
tramite la variabile rinforzo si distinguono i casi di fasce rinforzate e fasce non 
rinforzate. 
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• Fasce non rinforzate. Esse hanno un comportamento fragile, ossia al 
raggiungimento del valore della resistenza ultima hanno un abbattimento 
di quest’ultima del 75%. Questo comportamento è simulato dalla funzione 
“Kefasce3D”, la quale annulla la matrice di rigidezza della generica fascia 
in crisi allo stesso modo della funzione “Kependenza3D” e calcola il 
vettore delle reazioni di incastro perfetto dell’elemento. Nel calcolo di 
queste reazioni la funzione inserisce una sollecitazione di taglio fittizia di 
verso opposto, applicata all’estremo della fascia che ha raggiunto la crisi. 
Ciò produce il seguente effetto: dall’istante in cui la fascia è andata in crisi 
fino al termine dell’analisi essa sopporterà solo delle sollecitazioni ridotte, 
mentre la quota parte di sollecitazioni che essa non riesce più a portare 
sono distribuite tra tutti gli elementi ancora integri connessi alla fascia 
stessa. Perciò ogni volta che una fascia non rinforzata raggiunge la crisi i 
maschi adiacenti subiscono un peggioramento delle condizioni di 
sollecitazione. Le forze fittizie sono calcolate dal programma durante la 
fase di controllo dei criteri di crisi dalla funzione “forze_fittizie” e sono 
salvate in due differenti matrici, f_fittizie_dx e f_fittizie_sx, rispettivamente 
se la fascia raggiunge la crisi nel suo estremo di destra oppure in quello di 
sinistra. Queste matrici hanno un numero di righe pari al numero di 
elementi deformabili che compongono la struttura e un numero di colonne 
pari al valore assunto dalla variabile z. Nel caso in cui una o più fasce 
abbiano raggiunto contemporaneamente la crisi, queste matrici contengono 
il valore delle forze fittizie nelle righe corrispondenti alle fasce e nella 
colonna corrispondente al valore che la variabile z assume in quel 
momento. E’ importante sottolineare come tale procedimento di 
simulazione dell’abbattimento di resistenza tramite applicazione di forze 
non viola l’equilibrio del sistema, essendo assicurata la corretta 
distribuzione delle sollecitazioni fra i vari elementi in funzione della loro 
rigidezza. 
• Fasce rinforzate. Le fasce rinforzate che hanno raggiunto la crisi si 
possono trovare in due differenti condizioni:  
− crisi della muratura e materiale FRP che lavora;  
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− crisi della muratura e del materiale FRP.  
Una generica fascia i che si trova nella prima condizione, 
individuata dalle variabili s(i)=0 e FRP(i)=1, sta lavorando in campo 
plastico e come già osservato relativamente alla figura 6.9 possiede una 
resistenza ed una rigidezza residue non trascurabili. La relativa matrice di 
rigidezza è calcolata dalla funzione “KeSAM3D_rinforzo” che riceve in 
input un fattore moltiplicativo per i moduli elastici E e G (fatt_mol) di 
valore inferiore ad 1, per simulare una perdita di rigidezza dell’elemento. 
Nel caso in cui la fascia generica si trovi nella seconda condizione 
essa ha raggiunto la sua resistenza ultima e il programma annulla la sua 
matrice attraverso la funzione “Kependenza3D”. 
A seguire, la funzione “Ke_rigT” crea le matrici di rigidezza degli offsets 
rigidi, simulando l’infinita rigidezza a partire dai parametri di elasticità considerati 
per maschi e fasce. Infatti la funzione moltiplica i valori massimi dei coefficienti 
EA, GA ed EJ degli elementi elastici, per un fattore pari a 103. 
Le ultime matrici di rigidezza ricavate sono quelle relative ai solai. Essi 
sono supposti infinitamente rigidi nel proprio piano e sono schematizzati 
attraverso un insieme di bielle che collegano vari nodi della struttura, per questo 
motivo la rigidezza dei solai si riduce alla rigidezza assiale delle bielle. 
 L’operazione successiva eseguita dal programma è l’assemblaggio di tutte 
le grandezze precedentemente calcolate come già illustrato da [8]. La funzione 
“assem_3D” assembla le matrici di rigidezza dei vari elementi in un’unica matrice 
globale K di dimensione pari ai gradi di libertà del sistema. Lo stesso 
procedimento di assemblaggio viene condotto per il vettore delle forze globali f 
che conterrà i carichi orizzontali imposti e, nel caso in cui il telaio si trovi ancora 
nella fase iniziale con tutti gli elementi integri, le azioni di incastro perfetto fornite 
dai carichi distribuiti.  
6.4.1.2 Analisi del telaio equivalente 
Note tutte le caratteristiche del telaio e le azioni esterne a cui è sottoposto, 
il programma passa alla risoluzione del problema per la determinazione degli 
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spostamenti globali di tutti i nodi della struttura. Secondo quanto già dedotto da 
[49],  la gestione e la risoluzione da parte del programma di sistemi lineari del tipo 
K·f di notevoli dimensioni producono diversi problemi di stabilità numerica. La 
soluzione adottata per ridurre questi problemi è la scalatura della matrice di 
rigidezza, che ha contribuito a migliorare notevolmente la stabilità dell’algoritmo 
di Gauss adoperato nella risoluzione del sistema lineare. Questa operazione viene 
eseguita dopo l’assemblaggio delle matrici di rigidezza, all’interno della funzione 
“solveq_scal3D”, attraverso i seguenti prodotti matriciali: 
K_scal = D1*K*D2; 
f_scal = D1*f; 
dove D1 e D2 sono due matrici diagonali i cui termini sono calcolati in modo da 
avere in uscita una matrice di rigidezza con tutti i termini della diagonale 
principale pari ad 1. Questa funzione fornisce in output l’importante matrice a 
degli spostamenti nodali dell’intera struttura espressi nel riferimento globale e la 
matrice di rigidezza scalata dell’intera struttura K_scal. La matrice degli 
spostamenti nodali ha un numero di righe pari al numero totale dei nodi della 
struttura moltiplicato per il numero di gradi di libertà di ogni nodo (6) e un 
numero di colonne pari al valore assunto dalla variabile z. Ogni volta che si rompe 
un qualche elemento della struttura (incremento della variabile z) gli spostamenti 
raggiunti vengono salvati nell’ultima colonna di a, viene creata una nuova 
colonna e il programma comincia il successivo passo dell’analisi della struttura 
ricavando dei nuovi spostamenti nodali che sono salvati nella nuova colonna della 
matrice creata. Al termine dell’analisi le varie colonne di a rappresentano gli 
spostamenti nodali parziali relativi ai singoli passi dell’analisi. Per conoscere i 
valori globali degli spostamenti basta applicare la sovrapposizione degli effetti 
sommando, riga per riga, tutte le colonne della matrice a. 
A seguire il programma esegue un controllo sulla struttura per individuare 
l’eventuale formazione di meccanismi plastici con conseguente labilità, la quale 
comporta il raggiungimento del collasso della struttura e l’uscita dal ciclo di 
analisi. Questo controllo può essere eseguito individuando l’eventuale 
annullamento del determinante della matrice K_scal calcolato attraverso la 
funzione “det” di Matlab. Questo metodo comporta un grande onere 
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computazionale, inoltre, l’aumento delle dimensioni della struttura, provoca uno 
smisurato aumento delle dimensioni della matrice, con conseguenti errori nel 
calcolo del determinante stesso. Il problema è stato risolto eseguendo il controllo 
sul corretto condizionamento della matrice di rigidezza globale della struttura 
K_scal, eseguito attraverso la funzione “cond” di Matlab, la quale restituisce un 
valore prossimo a uno nel caso in cui la matrice non sia singolare e un valore 
tendente ad infinito nel caso in cui si presenti una singolarità. Il valore restituito 
da questo controllo viene salvato nella variabile ctrl_cond ed il programma esegue 
il rapporto: 
crisi=ctrl_cond(z)/ctrl_cond(1);  
tra il valore assunto da ctrl_cond al primo passo dell’analisi (z=1) e il valore 
assunto al generico passo z. Se tale rapporto supera una soglia fissata a 1010 la 
variabile controllo viene posta pari a 0 e l’analisi termina alla conclusione del 
ciclo in corso. 
Definito il vettore a degli spostamenti globali, la funzione “extract” 
individua la matrice degli spostamenti nodali di ogni elemento Ed. Ogni riga di 
questa matrice corrisponde ad un elemento della struttura e possiede dodici 
colonne, che rappresentano i gradi di libertà del nodo iniziale e di quello finale 
dell’elemento. Questa matrice varia la sua dimensione al variare del valore 
assunto dalla variabile z, cioè all’aumentare dei passi compiuti dall’analisi, perciò 
è composta da tanti blocchi di matrici quanti sono i passi compiuti dall’analisi.  
Noti gli spostamenti globali e le reazioni di incastro perfetto la funzione 
“telaioSAM3D_damp_rinforzo” termina calcolando le forze nodali per ogni 
elemento e, con semplici relazioni di equilibrio, le forze negli estremi della parte 
deformabile in riferimento locale. Da queste si giunge alla definizione delle 
tensioni di compressione e del taglio nella parte deformabile di ogni elemento, 
individuati dalle variabili p e V_def. Infine vengono calcolati i fattori di taglio αv 
per ogni elemento maschio o fascia secondo l’espressione: 
:[  "\ ·                                                                                                        6.11 
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Essi, come già illustrato, sono rappresentativi del tipo di vincolo a cui è 
soggetto il generico elemento e sono utilizzati nelle seguenti verifiche di 
resistenza e di deformabilità ultima. 
 
6.4.2 Verifiche di resistenza 
Al fine di verificare i criteri di rottura, dovranno essere considerati gli 
sforzi di compressione e le sollecitazioni di taglio totali a cui ogni elemento è 
sottoposto. Pertanto la funzione “sommaV_sommaP3D_damp” è utilizzata per 
calcolare gli effettivi sforzi agenti sul telaio come somma degli sforzi ricavati dal 
ciclo che si sta svolgendo e delle sollecitazioni calcolate ad ogni passo precedente 
dell’analisi incrementale, secondo il principio di sovrapposizione degli effetti. 
Di seguito il programma passa alla verifica dei criteri di crisi tramite la 
funzione “rottura3D_rinforzo”. Le verifiche vengono eseguite per i maschi sia 
lungo la direzione locale y’ (nel piano dell’elemento) che lungo la direzione locale 
z’ (fuori dal piano), e per le fasce solo nel piano dell’elemento. Viene verificata 
per prima la crisi nel piano, che esclude automaticamente ogni altra verifica.  
Coma già ampiamente trattato i maschi murari possono giungere a rottura 
secondo diverse modalità ciascuna contraddistinta da un proprio valore del taglio 
ultimo raggiungibile Vu. In particolare si distinguono le seguenti modalità: 
• presso-flessione, per la quale la formulazione della resistenza si esprime 
attraverso la condizione di rottura per schiacciamento della muratura 
compressa: 
"]  A · 9 · ^2 H · V1  ^Y · T]X                                                   6.12 
da cui si ricava: 
\]  V · 9:[ · 2^X · V1  ^Y · T]X                                                       6.13 
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• taglio con fessurazione diagonale, per cui la formulazione della resistenza 
si basa sull’approccio alla “Coulomb” in cui la resistenza a taglio della 
muratura è espressa da: 
_  7  ` · a                                                                                      6.14                                                           
da cui: 
\]  0.9 ·  · 9 · _]                                                                           6.15 
con: 
_]  min_ef, _g                                                                            6.16 
_ef  7  ` · ^1  :[                                                                                  6.17 
_g  Tgh2.3 · 1  :[ · i1  T^gh                                                       6.18 
 
• taglio con scorrimento: 
\]   · & · j1.5 · 7  ` · ^1  3 · 7 · :[^ k                                                        6.19 
 
 I meccanismi di rottura per le fasce sono due: 
• rottura per schiacciamento del puntone: 
\]  V · &:[ · 2^X · V1  ^Y · T]X                                                       6.20 
• rottura per taglio con fessurazione diagonale: 
\]  0.9 ·  · & · 7  ` · ^1  :[                                                                6.21 
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Per un approfondimento sulle espressioni esposte e su tutti i termini che le 
compongono si rimanda al capitolo 3. 
Sulla base delle espressioni sopra riportate, la funzione 
“min_V_rott3D_rinforzo” calcola, per ogni elemento deformabile, i valori del 
taglio ultimo relativi a tutti i meccanismi di crisi possibili. In particolare per gli 
elementi maschio la funzione calcola il valore di taglio ultimo per pressoflessione 
V_press, per meccanismo di scorrimento V_scorr e per fessurazione diagonale 
V_fess_diag sia nel piano che fuori piano, in funzione dello sforzo di 
compressione e della geometria del pannello. Per gli elementi fascia, invece, viene 
calcolato solo il valore di taglio ultimo con meccanismo di fessurazione diagonale 
V_fess_diag nel piano, in quanto risulta essere la sollecitazione più significativa 
che si può presentare sotto l'effetto del sisma. E’ importante notare che è stato 
aggiornato il calcolo del taglio ultimo per le fasce distinguendo il caso in cui esse 
non siano rinforzate dal caso in cui siano rinforzate mediante materiali FRP. In 
entrambi i casi la relazione utilizzata è la (6.20), in cui il contributo fornito dallo 
sforzo assiale µ·p è preso in considerazione solo se è di compressione. Ciò che 
distingue il calcolo per le fasce non rinforzate e quelle rinforzate è, come già 
detto, il tipo di comportamento associato alle due tipologie: le prime hanno un 
comportamento elasto-fragile, le seconde invece hanno un comportamento elasto-
plastico con un buon residuo di resistenza durante il comportamento plastico.  
 
 
Figura 6.10 Comportamento deformativo di fasce rinforzate (elastico-incrudente) e non rinforzate 
(elasto-fragile). 
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Per fasce non rinforzate la funzione calcola l’unico valore di taglio ultimo 
e lo salva nella prima colonna di V_rott_f. Per fasce rinforzate, invece, calcola i 
due livelli di resistenza che esse possono raggiungere: il primo valore del taglio 
ultimo corrisponde al raggiungimento del limite elastico e alla crisi lato muratura, 
viene salvato nella prima colonna di V_rott_f; il secondo valore del taglio ultimo 
corrisponde alla crisi lato FRP, viene salvato nella seconda colonna di V_rott_f. 
Come si può notare dalla figura 6.10 il valore del taglio resistente raggiunto nei 
due casi è differente, questa differenza è simulata attraverso coefficienti di 
coesione c del materiale differenti: nel caso non rinforzato si utilizza un 
coefficiente di coesione ricavato sperimentalmente c_f1; nel caso rinforzato si 
utilizzano i due valori sperimentali c_f2 e c_f3 per simulare i due livelli di 
resistenza. Al termine la funzione individua quale tra i meccanismi possibili è il 
più gravoso per ogni singolo elemento, ricavando V_rott_m per gli elementi 
maschio e V_rott_f per gli elementi fascia.  
Il seguito della funzione “rottura3D_rinforzo” è dedicata al confronto fra 
le sollecitazioni taglianti totali ed i tagli di rottura per ogni elemento della 
struttura. Nella presente tesi questi confronti sono stati aggiornati: non si verifica 
più che il taglio sollecitante sia maggiore di quello resistente, ma si verifica che il 
taglio sollecitante sia pressoché uguale a quello resistente e, più precisamente, 
abbia un valore contenuto all’interno di un intervallo centrato nel valore del taglio 
resistente. Il metodo di verifica sviluppato permette di decrementate le forze 
esterne nel caso in cui esse abbiano prodotto un taglio sollecitante maggiore di 
quello resistente.  
Per gli elementi maschio la verifica di resistenza si traduce nella seguente 
istruzione: 
if ((V_confr(i,1) >= ( V_rott_m(i,1)*.99)) & 
    (V_confr(i,1) < ( V_rott_m(i,1)*1.01)) & (s(i)~=0)) | 
    (ee>30 & ctrl_fittizie==1 & 
    (V_confr(i,1) >= ( V_rott_m(i,1)*.99)) & (s(i)~=0)) 
Le condizioni precedenti alla connessione logica OR individuano 
l’intervallo di valori all’interno del quale deve trovarsi il taglio sollecitante 
affinché sia individuata la rottura del maschio i-esimo. Le condizioni seguenti 
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sono state inserite per superare una problematica che si potrebbe presentare nel 
caso in cui le fasce abbiano comportamento fragile: può avvenire che quando una 
fascia avente comportamento fragile raggiunge la crisi, le forze fittizie che si 
sviluppano portino in crisi altri elementi strutturali senza incrementi del vettore 
delle forze esterne e con valori del taglio sollecitante superiori al taglio resistente. 
Senza questa ulteriore condizione il programma proverebbe a decrementare il 
vettore delle forze esterne fino ad annullarlo senza però ottenere delle diminuzioni 
del taglio sollecitante, e si bloccherebbe su questo controllo.  
Per gli elementi fascia questo confronto è stato ulteriormente aggiornato 
per contemplare la possibilità che essi possano essere rinforzati con materiali 
FRP. Questa nuova versione del programma presenta i seguenti confronti tra 
taglio sollecitante e taglio resistente per le fasce: 
• taglio sollecitante nel piano inferiore a quello resistente nel piano e fascia 
ancora integra: 
if (V_confr(i,1) < V_rott_f(i,1)*.99) & (s(i)~=0) 
la fascia (rinforzata o non rinforzata) non ha ancora raggiunto la crisi; 
• fascia non rinforzata ancora integra, taglio sollecitante nel piano uguale a 
quello resistente nel piano: 
elseif ((V_confr(i,1) >= V_rott_f(i,1)*.99) & 
(V_confr(i,1) < V_rott_f(i,1)*1.01) & 
(s(i)~=0) & rinforzo==0) | 
(ee>30 & ctrl_fittizie==1 &  
(V_confr(i,1) >= V_rott_f(i,1)*.99) &  
(s(i)~=0) & rinforzo==0) 
la fascia non rinforzata ha raggiunto la crisi, il programma pone la 
variabile s(i)=0 ad indicare l’avvenuta crisi e salva tutti i dati caratteristici 
della rottura; 
• fascia rinforzata ancora integra sia dal lato della muratura che dal lato del 
materiale FRP, taglio sollecitante nel piano uguale al primo valore del 
taglio resistente nel piano: 
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elseif ((V_confr(i,1) >= V_rott_f(i,1)*.99) & 
(V_confr(i,1) < V_rott_f(i,1)*1.01) & 
(s(i)~=0) & rinforzo==1) 
la fascia rinforzata ha raggiunto la crisi lato muratura, il programma pone 
la variabile s(i)=0 ad indicare l’avvenuta crisi, pone la variabile FRP(i-
nmt)=1 per indicare che ora comincia a lavorare il materiale FRP e salva 
tutti i dati caratteristici della rottura; 
• fascia rinforzata che ha già raggiunto la crisi lato muratura ed è ancora 
integra dal lato del materiale FRP, taglio sollecitante nel piano uguale al 
secondo valore del taglio resistente nel piano: 
elseif ((V_confr(i,1) >= V_rott_f(i,2)*.99) & 
(V_confr(i,2) < V_rott_f(i,2)*1.01) & 
(s(i)==0) & rinforzo==1 & FRP(i-nmt)==1) 
la fascia rinforzata ha raggiunto anche la crisi lato FRP, il programma 
pone la variabile FRP(i-nmt)=2 per indicare si è rotto anche il materiale 
FRP e salva tutti i dati caratteristici della rottura. 
Durante questa fase di confronti il programma salva nel vettore e_r, per 
ogni elemento che ha raggiunto la crisi, informazioni fondamentali quali: il 
numero di elemento che ha raggiunto la crisi; la corrispondente modalità; il 
numero di cicli compiuti dal programma fino a quel momento; il piano in cui è 
avvenuta la crisi; il valore del taglio sollecitante nel piano di rottura al momento 
della crisi e il valore del taglio ultimo. Nella riga relativa alla modalità di rottura, 
il valore 1 rappresenta una rottura per pressoflessione, il valore 2 una rottura per 
taglio con fessurazione diagonale e il valore 3 una rottura per taglio con 
scorrimento. Nella riga corrispondente al piano di rottura, il numero 1 sta ad 
indicare che la rottura è avvenuta nel piano dell’elemento e  il numero 2 che la 
rottura è avvenuta fuori dal piano.  
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Inoltre questa funzione definisce per ogni elemento la variabile rapp_tot, 
la cui determinazione è stata aggiornata nella presente tesi secondo le seguenti 
espressioni: 
• per le fasce murarie: 
rapp_tot(i)=delta_Vy(1,i)/(V_rott_f(i,1)-
V_confr(i,1)+delta_Vy(1,i)); 
• per i maschi: 
rapp_tot_y(i)=delta_Vy(1,i)/(V_rott_m(i,1)-
V_confr(i,1)+delta_Vy(1,i)); 
rapp_tot_z(i)=delta_Vz(1,i)/(V_rott_m(i,2)-
V_confr(i,2)+delta_Vz(1,i)); 
dove: delta_Vy, delta_Vz rappresentano i valori incrementali del taglio agente sul 
generico elemento al passo z dell’analisi; V_rott_m, V_rott_f rappresentano i 
valori del taglio di rottura per gli elementi maschio e fascia; V_confr rappresenta 
il valore progressivo del taglio agente sul generico elemento.  
Questa variabile rappresenta, per ogni elemento deformabile, il fattore 
moltiplicativo da applicare al vettore delle forze esterne affinché al ciclo 
successivo l’elemento stesso si avvicini il più possibile alla crisi. Il valore 
maggiore tra tutti i rapp_tot indicherà che l’elemento corrispondente è quello per 
cui è più vicina la prossima rottura, esso è salvato nella variabile rapp ed è il 
moltiplicatore applicato alle forze esterne al termine del ciclo. La funzione è 
calibrata in modo tale che gli elementi arrivati a rottura precedentemente siano 
esclusi dalla definizione del fattore rapp. 
In seguito, se la struttura presenta fasce non rinforzate e viene notificata la 
rottura di uno o più elementi fascia attraverso il valore della variabile fascia_rotta, 
la funzione “forze_fittizie” calcola l’entità delle forze virtuali ed il nodo dove 
devono essere applicate e le salva in due vettori f_fittizie_dx e f_fittizie_sx, già 
analizzati precedentemente. 
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6.4.3 Verifiche di deformabilità ultima 
E’ stato ampiamente dimostrato come le pareti in muratura possano, anche 
dopo il raggiungimento del taglio massimo, sviluppare ulteriori spostamenti prima 
di raggiungere la crisi, che convenzionalmente viene fissata nel punto in cui il 
taglio ultimo subisce un degrado del 20%. Questo fatto induce a parlare, seppur 
impropriamente, di duttilità delle pareti in muratura e consente la possibilità di 
definire, all’interno del modello, delle verifiche di deformabilità.  
Prima di eseguire le verifiche il programma prepara i dati da utilizzare sia 
per le verifiche stesse che per gli outputs grafici finali. Ad ogni passo dell’analisi 
la funzione “Nodo_ctrl3D” calcola le coordinate del centro di massa M sia nella 
configurazione indeformata che in quella deformata. Esse vengono calcolate 
sfruttando la definizione di baricentro per un sistema di masse (espressioni (6.22) 
e (6.23)), considerando le masse nodali fornite dalla matrice m applicate ai 
rispettivi nodi di ogni piano e le coordinate dei nodi sia in configurazione 
indeformata che deformata, rispetto al sistema di riferimento globale. 
Nlm  ∑ =L · NLLo∑ =LLo                                                                                           6.22 
Mlm  ∑ =L · MLLo∑ =LLo                                                                                           6.23 
Note le coordinate dei centri di massa nelle due configurazioni, la funzione 
calcola gli spostamenti incrementali del baricentro di ogni piano come differenza 
tra le coordinate nella configurazione deformata e quelle nella configurazione 
indeformata.  
La funzione “rotazioni_3D” ricava le rotazioni incrementali di ogni piano 
della struttura rispetto al relativo baricentro geometrico (K). 
Come è già stato discusso in [49], le rotazioni sono determinate attraverso 
un procedimento geometrico che individua i vettori di posizione di ciascun nodo 
di estremità rispetto al baricentro K, sia in condizioni iniziali che a spostamenti 
avvenuti. 
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Figura 6.11 Rotazioni medie al piano. 
 
L’angolo tra questi, in riferimento alla figura 6.11, è la rotazione relativa al 
nodo, che viene individuata attraverso la definizione di prodotto scalare tra 
vettori: 
:  arccos j \ · \u\u · v\vk                                                                          6.24 
 
Successivamente viene assegnato un segno alle rotazioni, attraverso un 
confronto tra i valori assoluti dei coseni direttori dei suddetti vettori posizione. Per 
convenzione il segno è considerato positivo se il verso è orario. La rotazione 
finale cercata è la media (con segno) delle rotazioni α  relative a ciascun nodo. 
Di seguito, al termine del calcolo delle rotazioni medie, i valori 
incrementali degli spostamenti determinati in ciascuna fase di analisi vengono 
sommati in modo da ottenere gli spostamenti progressivi del centro di massa nelle 
due direzioni x ed y (variabili Delta_Mpr_x e Delta_M_pry). In questo modo il 
programma ha preparato tutti i dati necessari per svolgere le verifiche di 
deformabilità ultima. 
Secondo quanto esposto da [12] e dai nuovi codici normativi (OPCM 
3431/05) il codice di calcolo è stato aggiornato prevedendo la possibilità di 
eseguire le verifiche di deformabilità ultima sia per i maschi murari sia per le 
fasce. 
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Si è già discusso (cfr. Cap. 3, par. 3.2.6 e 3.3.4) sull’opportunità di usare il 
valore della rotazione alla corda ϑ  come parametro maggiormente significativo 
per questo genere di verifiche. Per i maschi murari, nel caso di pareti in condizioni 
di doppio incastro, questo valore coincide con il drift di piano che, dai risultati di 
numerose prove sperimentali, è risultato avere un valore ultimo pari allo 0.005 
dell’altezza della parete. Per le fasce con vincolo di doppio incastro alle estremità, 
la rotazione alla corda coincide con lo spostamento relativo delle due estremità e il 
limite è imposto pari allo 0.005 della lunghezza della fascia stessa.  
Nell’ambito della procedura di verifica, il primo passo consiste 
nell’assegnare i valori limite delle rotazioni alla corda di ciascun elemento, che 
devono essere caricati dall’utente in fase di input dei dati in due variabili 
denominate teta_lim_m, per i maschi, e teta_lim_f, per le fasce. Le due variabili 
offrono la possibilità di disattivare il controllo di deformabilità, operazione 
possibile caricando nei vettori un valore limite elevato, ad esempio 1. Per le 
verifiche nel piano è plausibile un valore di uϑ =0.005 o eventualmente minore 
(qualora si voglia aumentare il coefficiente di sicurezza per gli elementi 
appartenenti alle pareti portanti), mentre fuori dal piano dell’elemento non 
esistono riscontri sperimentali e pertanto la scelta deve basarsi su considerazioni 
qualitative circa il comportamento globale della parete. Considerato che 
l’elemento murario presenta una deformabilità maggiore fuori dal piano, si 
potrebbe assumere un valore anche maggiore dello 0.005, anche se eccentricità 
maggiori potrebbero innescare fenomeni di instabilità, data l’elevata snellezza 
della parete fuori dal piano. Quest’ultima considerazione consiglia, in attesa di 
approfondimenti ulteriori, di assumere il valore cautelativo dello 0.5% anche per 
la verifica di deformabilità fuori dal piano. 
Noti i valori limite delle rotazioni alla corda, ad ogni ciclo dell’analisi 
viene richiamata la funzione “trova_teta3D”. Essa calcola, per tutti gli elementi 
deformabili, i valori incrementali delle rotazioni alla corda (memorizzati nelle 
variabili teta_ix e teta_iy) e i valori progressivi delle rotazioni alla corda (raccolti 
nella matrice teta), inoltre calcola i drift di interpiano della struttura. Per ottenere 
queste grandezze la funzione determina un parametro fondamentale: la luce di 
taglio Lv di ogni elemento deformabile nelle due direzioni locali y’ (piano 
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elemento) e z’ (fuori piano). w[  " \x  , può essere ricavata dal fattore di taglio tramite la relazione:
 w[  :[ ·     
dove D è la larghezza del maschio murario.
Si sottolinea che l
modo immediato se l’elemen
preminentemente flessionale o tagliante. Nel primo caso, infatti, la luce di taglio 
sarà generalmente maggiore della lunghezza dell’elemento, cioè:
w[ y       
Nel secondo invece: 
w[ z       
Questa informazione è importante perché cambia il
definita la rotazione alla corda.
 
Figura 6.12 Rotazione alla corda: a) elemento soggetto a taglio b) elemento inflesso
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La luce di taglio di un dato elemento, definita come
                                                                                 
 
a luce di taglio ha il pregio di mettere in evidenza in 
to si trova in una fase in cui la risposta è 
 
                                                                                  
                                                                                  
 modo in cui viene 
  
 
(a) (b) 
 
 
 
                 6.25 
                 6.26 
                 6.27 
 
. 
CAPITOLO 6                                                                                DESCRIZIONE DEL CODICE DI CALCOLO 
262 
 
Se l’elemento risulta prevalentemente inflesso, la rotazione alla corda 
massima è rappresentata dal drift di piano (figura 6.12 a): 
{  ∆                                                                                                                6.28 
mentre se l’elemento ha una risposta a taglio, la rotazione alla corda risulta dalla 
somma della deformazione tagliante più quella flessionale in ciascuno degli 
estremi (figura 6.12 b): 
{  }  ~                                                                                                        6.29 
Per il calcolo di ϑ  in fase plastica, viene effettato un controllo preventivo 
sulla luce di taglio dell’elemento nel ciclo in cui è andato in crisi che deve servire 
a determinare la modalità di crisi: se vL < H la crisi è governata dal taglio e la 
rotazione alla corda viene determinata usando la (6.29). In caso contrario la crisi è 
governata dalla flessione e per trovare teta viene usata la (6.28). Tuttavia anziché 
utilizzare la (6.29), che per essere resa computazionabile richiederebbe la 
definizione della rotazione tagliante e flessionale, il valore di teta agli estremi 
dell’elemento, nel caso più generale, può essere determinato semplicemente 
sommando in modo opportuno il drift α alla rotazione β complessiva del nodo che 
è un dato che viene memorizzato, per ogni ciclo di analisi, nella matrice che 
raccoglie gli spostamenti nodali degli elementi Ed.  
 
 
Figura 6.13 Calcolo della rotazione alla corda. 
Con riferimento alla figura 6.13, a seconda del segno di u∆ , al drift viene 
sommata la rotazione del nodo con il suo segno o con il segno cambiato. 
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Nella parte finale della funzione è previsto anche il calcolo dei drift 
d’interpiano nelle due direzioni globali x ed y. 
 La procedura di verifica della deformabilità ultima prosegue con il 
controllo che in nessun elemento ed in nessuna direzione siano stati raggiunti i 
valori limite delle rotazioni alla corda. Se un generico elemento è giunto alla crisi 
per deformazione ultima, la variabile controllo viene annullata e viene richiamata 
la funzione “Delta_teta3D” il cui scopo è quello di calcolare il moltiplicatore mr 
da applicare a tutte le grandezze incrementali calcolate nell’ultimo ciclo. In 
particolare, poiché le analisi vengono eseguite in controllo di forza, ad ogni ciclo 
il vettore delle forze imposte al sistema è soggetto ad incrementi discreti la cui 
entità è controllata dalla variabile rapp. Gli spostamenti calcolati che portano alla 
crisi per deformabilità potrebbero essere maggiori di quelli ultimi realmente 
sopportabili, in questa circostanza è necessario ripristinare gli spostamenti della 
struttura relativi al raggiungimento delle condizioni di spostamento ultime 
attraverso l’utilizzo del moltiplicatore mr (per ulteriori approfondimenti si veda 
[49]). 
 
6.4.4 Aggiornamento della struttura e incremento delle forze sismiche 
Nel caso in cui la struttura non abbia raggiunto la crisi per deformazione 
ultima (controllo=1), l’analisi prosegue con un controllo dello stato della struttura 
dopo l’ultimo incremento di carico.  
Se dai dati in uscita dalla funzione “rottura” appare che è avvenuta la crisi 
per resistenza di un elemento, la forza sismica impressa non viene più 
incrementata si memorizzano tutti i valori relativi alla forza impressa, alle 
sollecitazioni e agli spostamenti della struttura. La memorizzazione avviene 
attraverso l’inizializzazione di tutte le variabili principali in funzione 
dell’incremento subito dalla variabile z che verranno utilizzate nel passo di analisi 
successivo. Inoltre il programma prepara il nuovo vettore delle forze sismiche, per 
cominciare un altro passo dell’analisi. Nel caso in cui l’utente abbia scelto di 
eseguire un’analisi con distribuzione di forze adattiva, il programma esegue 
nuovamente l’intera analisi modale per individuare un nuovo vettore delle forze 
CAPITOLO 6                                                                                DESCRIZIONE DEL CODICE DI CALCOLO 
264 
 
che tenga in considerazione i cambiamenti subiti dalla struttura con le avvenute 
crisi. In tutti gli altri casi, invece, il programma ripristina il vettore delle forze 
sismiche iniziali che erano state calcolate prima dell’inizio dell’analisi della 
struttura.  
Se dai dati in uscita dalla funzione “rottura” non risulta la rottura di alcun 
elemento, la forza orizzontale viene incrementata moltiplicandola per il fattore 
1/rapp e il programma esegue un altro ciclo dello stesso passo di analisi. 
 
6.5 Output grafici 
L’ultima sezione presente nel programma è quella relativa agli output 
grafici dei dati ottenuti con l’analisi. Per prima cosa vengono elaborati tutti i dati 
ottenendo, per le due direzioni principali x e y, le grandezze che permettono la 
realizzazione dei grafici. In particolare il programma calcola le seguenti 
grandezze: 
• il vettore f_progressivo_tot in cui ogni elemento del vettore individua il 
valore della forza che ha portato alla crisi il corrispondente elemento 
della struttura; 
• i vettori Delta_Mpr_x e Delta_Mpr_y che descrivono gli spostamenti 
progressivi dei centri di massa di ogni piano della struttura nelle due 
direzioni principali; 
• il vettore beta_progressivo contenente le rotazioni progressive di ogni 
piano della struttura; 
• la duttilità della struttura  
`f  ],l,l                                                                                               6.30 
dove δu,M rappresenta lo spostamento del centro di massa che si registra 
quando avviene la crisi dell’ultimo elemento prima del collasso 
dell’intera struttura, e δy,M rappresenta lo spostamento del centro di 
massa al limite del comportamento elastico (primo snervamento), che 
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coincide con lo spostamento della struttura in corrispondenza della crisi 
del primo elemento. 
Terminata l’elaborazione dei dati vengono realizzati i grafici. Il grafico più 
significativo è sicuramente quello relativo alla curva di capacità della struttura, 
che rappresenta la relazione tra il taglio alla base V, somma dei tagli d’interpiano 
(ossia delle componenti del vettore f), e lo spostamento di un punto di controllo, 
che solitamente è rappresentato dal centro di massa M dell’ultimo piano. La scelta 
di questo punto è consigliabile soprattutto nel caso di strutture asimmetriche nelle 
quali, a causa della rotazione del sistema attorno al centro delle rigidezze K, gli 
spostamenti tra i due centri sono differenti (figura 6.14). Nell’ambito dell’analisi 
statica lineare, inoltre, la rappresentatività di questo punto è assicurata dal fatto 
che, per le strutture cui è applicabile questo tipo di analisi (vibrano 
fondamentalmente col primo modo – cfr. capitolo 4) gli spostamenti maggiori si 
realizzano proprio in sommità.  
 
Figura 6.14 Spostamenti del centro di massa e rigidezza di strutture asimmetriche a confronto 
 
Dalla curva di capacità così determinata, è possibile ricavare informazioni 
relative alla struttura molto utili come il taglio alla base massimo e lo spostamento 
ultimo raggiungibili. 
Altri grafici che vengono realizzati sono:  
• il grafico altezze – spostamenti in cui vengono segnalate le crisi dei vari 
elementi;  
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• il grafico degli spostamenti normalizzati dei centri di massa di ciascun 
piano, utile per individuare in modo immediato eventuali cambiamenti 
del profilo di spostamento della struttura durante l’analisi;  
• i diagrammi dei drift di ciascun piano in corrispondenza dei valori 
ultimi; 
• il diagramma delle rotazioni medie beta_progressivo di ciascun piano 
dell’edificio, in funzione del taglio totale alla base;  
• il diagramma della deformata della struttura.  
Quest’ultimo diagramma è stato disegnato sfruttando la funzione “Telaio” 
che viene usata per disegnare il telaio equivalente sia in condizione indeformata 
sia in condizione deformata. La peculiarità di questa finzione è che permette la 
realizzazione dei diagrammi nelle due condizioni attraverso la posizione assoluta 
di tutti i nodi della struttura nel piano. Per poter realizzare entrambe le 
visualizzazioni la funzione riceve in input le coordinate di tutti i nodi della 
struttura nella sua configurazione indeformata (variabili ex, ey, ez), le coordinate 
dei nodi nella configurazione deformata (variabili exd, eyd, ezd) e la variabile 
deformata. Quest’ultima assume valore pari a 0 nel caso il programma stia 
realizzando la visualizzazione indeformata (creata prima del ciclo while) e valore 
pari a 1 nel caso stia realizzando la visualizzazione deformata (creata al termine 
del programma). 
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7 SIMULAZIONI NUMERICHE 
In questo capitolo si presentano alcune simulazioni numeriche eseguite 
con il codice Matlab implementato nel corso del lavoro svolto in questa tesi. In 
particolare sono state condotte analisi statiche non lineari di Pushover su strutture 
in muratura con differenti caratteristiche meccaniche associate alle fasce murarie. 
 Le analisi di Pushover sono state sviluppate per le seguenti tipologie di 
fasce: 
• non rinforzate con comportamento duttile e nessun limite di deformabilità; 
• non rinforzate con comportamento duttile e limite di deformabilità pari a 
0.005;  
• non rinforzate con comportamento fragile e nessun limite di deformabilità; 
• non rinforzate con comportamento fragile e limite di deformabilità pari a 
0.005; 
• rinforzate con lamine FRP applicate al lato esterno. 
Lo scopo delle simulazioni fatte è quello di osservare come le 
caratteristiche meccaniche delle fasce murarie influenzino il comportamento 
globale della struttura e quali miglioramenti apporti l’applicazione di rinforzi. 
Le analisi di Pushover sono state eseguite sia su un edificio a pianta 
simmetrica rettangolare, per studiare più prettamente come si modifica la risposta 
della struttura al variare del comportamento meccanico delle fasce, sia su un 
edificio a pianta asimmetrica, per osservare l’interazione che nasce nella risposta 
globale tra il comportamento flessionale e il comportamento torsionale. Lo studio 
eseguito su un edificio a pianta asimmetrica è stato reso possibile grazie ai 
miglioramenti e alla generalizzazione apportati al codice di calcolo, che 
permettono di esaminare una struttura con pianta di forma qualsiasi, nei limiti 
imposti dalla significatività dei risultati dell’analisi di Pushover. 
Sono state realizzate due ulteriori simulazioni: una per edifici a pianta 
rettangolare, l’altra per edifici a pianta asimmetrica, variando per entrambe la 
distribuzione delle forze orizzontali secondo quelle previste dal codice di calcolo: 
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• forze orizzontali proporzionali alle masse;
• forze orizzontali proporzionali al 
triangolare inversa; 
• forze orizzontali proporzionali al 
primo modo;  
• forze orizzontali proporzionali al 
adattiva del primo modo. 
Queste due simulazioni permettono di osservare come la risposta globale 
degli edifici sia influenzata dalla forma della distribuzione delle forze orizzontali.
 
7.1 Comportamenti deformativi
Prima di trattare in modo esaustivo le simulazioni effettuate 
ne derivano si vogliono ricordare le principali caratteristiche delle fasce nelle 
varie configurazioni sopra elencate, ampiamente trattate nei capitoli precedenti.
 Le fasce non rinforzate possono avere comportamento elasto
elasto-fragile, mostrati rispettivamente 
 
Figura 7.1 Comportamenti meccanici delle fasce murarie: elasto
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loro resistenza non subisce alcun abbattimento. Nel caso in cui le fasce presentino 
comportamento elasto-fragile, al raggiungimento del limite elastico, la loro 
rigidezza si annulla e la resistenza subisce un abbattimento pari ad α, provocando 
un incremento di sollecitazioni sugli elementi strutturali adiacenti che non hanno 
ancora raggiunto la crisi. 
Il comportamento delle fasce murarie è influenzato anche dalla 
deformabilità tagliante ultima γ2: il valore che le viene attribuito determina il 
limite di deformabilità delle fasce. Il codice di calcolo sviluppato per l’analisi di 
Pushover esegue un controllo di deformabilità esaminando il valore della 
rotazione alla corda di ciascun elemento strutturale. Quando un elemento 
raggiunge il limite di deformabilità imposto, compatibile con le sue risorse 
deformative massime, viene segnalata la crisi dell’intera struttura e viene arrestata 
l’analisi in corso. Come già espresso in 3.3.4, gli ultimi studi ([12]) e la recente 
Ordinanza PCM 3431/05 definiscono un limite di deformabilità per tutti gli 
elementi sollecitati a taglio, fasce murarie comprese, di valore pari allo 0.5% della 
lunghezza dell’elemento. Le simulazioni numeriche realizzate consentono di 
osservare cosa cambia nel comportamento globale della struttura definendo o 
meno un limite di deformabilità per le fasce murarie. 
Le fasce possono essere rinforzate mediante l’applicazione di compositi 
FRP, solitamente posti, per comodità esecutiva, dal lato esterno dell’edificio. Gli 
FRP, che possono essere sotto forma di lamine o barre, collaborano con la 
muratura nella risposta alle sollecitazioni, incrementando sia la resistenza ultima, 
sia la deformabilità delle fasce, senza introdurre apprezzabili incrementi di peso e 
di rigidezza delle fasce stesse. Questo ultimo aspetto è molto importante perché 
incrementi di peso o rigidezza potrebbero modificare la risposta dinamica della 
struttura nei confronti degli eventi sismici, con una differente ripartizione delle 
forze orizzontali tra i vari elementi strutturali. Per le fasce rinforzate non vengono 
eseguiti controlli di deformabilità perché la presenza dei rinforzi incrementa 
notevolmente la loro capacità deformativa. 
Sulla base dello studio riportato nel capitolo 5, durante il quale sono state 
osservate prove sperimentali su pannelli di muratura, sottoposti a sollecitazioni 
simili a quelle presenti nelle fasce murarie, è stato possibile osservare come il 
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comportamento meccanico delle fasce rinforzate sia elastico-incrudente. Il 
diagramma di figura 7.2 mostra tale comportamento a confronto con quello elasto-
fragile delle fasce non rinforzate.  
 
 
Figura 7.2 Comportamento deformativo di fasce rinforzate (elastico-incrudente) e non rinforzate 
(elasto-fragile). 
 
Il diagramma di figura mostra le curve forza-spostamento associate alle 
fasce murarie rinforzate e non rinforzate. Le fasce rinforzate hanno nel tratto 
iniziale un comportamento elastico del tutto simile, per rigidezza, al 
comportamento delle fasce non rinforzate. Quando queste ultime, individuate nel 
grafico dalla curva in grigio, raggiungono la resistenza ultima, le fasce rinforzate 
possiedono ancora risorse di resistenza, essendo lontane dalla loro resistenza al 
limite elastico Vy. Raggiunto tale valore della resistenza le fasce rinforzate 
cominciano a fessurarsi chiamando in causa le fibre del composito posto come 
rinforzo. Questo determina un cambiamento di pendenza della curva di risposta 
delle fasce rinforzate ma non un annullamento della loro rigidezza, come succede 
invece nel caso in cui non siano rinforzate. Perciò oltrepassato il limite elastico le 
fasce rinforzate hanno ancora risorse di resistenza determinate dalle caratteristiche 
dei rinforzi e dall’effetto di confinamento prodotto dai rinforzi stessi sulla 
muratura, fino al raggiungimento della resistenza ultima Vu. 
Noti i comportamenti deformativi delle fasce murarie è possibile osservare 
dalle analisi di Pushover, realizzate attraverso le simulazioni numeriche, 
Fascia rinforzata 
Fascia non rinforzata 
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l’importanza che esse rivestono all’interno della struttura, relativamente alla 
funzione di accoppiamento, e come esse ne influenzino il comportamento globale. 
 
7.2 Caratteristiche del modello numerico 
La serie di edifici analizzati in questo lavoro costituiscono esempi ideati 
sulla base degli studi compiuti sulla muratura rinforzata. In particolare, per 
apprezzare il contributo offerto dai rinforzi alla risposta della struttura, il modello 
è stato tarato sulla base delle caratteristiche fornite dall’articolo [53]. 
 
7.2.1 Caratteristiche meccaniche 
La muratura è un materiale molto complesso che può possedere differenti 
caratteristiche meccaniche se pur realizzata con gli stessi materiali. 
L’organizzazione dei componenti è il fattore che determina la sostanziale 
differenza rispetto a tutti gli altri materiali: la diversa disposizione dei blocchi o il 
differente spessore dei giunti di malta sono solamente due delle innumerevoli 
variabili aleatorie che possono distinguere, profondamente, murature realizzate 
con gli stessi materiali. Inoltre, l’introduzione di rinforzi realizzati con compositi 
FRP ha aggiunto ulteriori variabili connesse con l’interazione che nasce tra la 
muratura e il rinforzo, fortemente dipendente dalle tecniche di installazione. 
In questa sede, per la realizzazione delle simulazioni numeriche, verrà 
fatto riferimento a strutture con le seguenti caratteristiche: 
• muratura composta da blocchi in calcestruzzo di forma regolare e da 
connessioni di malta; 
• buon grado di collegamento, sia tra le pareti verticali, sia tra queste e gli 
orizzontamenti, tale da garantire un comportamento scatolare dell’intera 
struttura; 
• eventuali rinforzi costituiti da lamine in fibra di vetro (GFRP). 
La scelta di eseguire l’analisi di Pushover su strutture in muratura 
realizzate con blocchi di calcestruzzo deriva dallo studio effettuato relativamente 
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alle prove di compressione diagonale su pannelli di muratura non rinforzati e 
rinforzati (cfr. capitolo 5). Tra tutti gli articoli analizzati, nell’articolo [53] i 
pannelli in muratura testati che possiedono le caratteristiche meccaniche, in 
termini di rigidezza e deformabilità, più simili alle murature presenti in Italia. La 
tabella 7.1 riassume le caratteristiche meccaniche della muratura che costituisce 
gli edifici su cui vengono realizzate le simulazioni numeriche. 
 
Tabella 7.1 Caratteristiche meccaniche di riferimento della muratura 
Caratteristiche meccaniche Valore 
 
Modulo elastico normale E 13195 N/mm2 
Modulo elastico tangenziale G 3770 N/mm2 
Resistenza a compressione della muratura fu 17.2 N/mm2 
Coefficiente di attrito μ 0.4 
Coefficiente di taglio ks 1.2 
Coesione maschi murari c 0.29 N/mm2 
Coesione fasce murarie non rinforzate cf1 0.29 N/mm2 
Coesione fasce murarie rinforzate in fase elastica cf2 0.36 N/mm2 
Coesione fasce murarie rinforzate in fase incrudente cf3 0.15 N/mm2 
Resistenza a trazione dei blocchi fbt 0.2 N/mm2 
Moltiplicatore dei moduli elastici β 0.035 
 
I due valori di coesione associati alle fasce murarie rinforzate sono riferiti 
a: fasce ancora integre che non hanno raggiunto il limite elastico (cf2); fasce che 
hanno superato il limite elastico e presentano comportamento incrudente (cf3). 
Il moltiplicatore dei moduli elastici è un fattore moltiplicativo utilizzato 
solo nel caso in cui le fasce siano rinforzate, per esprimere l’abbattimento di 
rigidezza che subisce la muratura quando viene oltrepassato il limite elastico. Il 
fattore moltiplicativo è definito tramite il rapporto tra i moduli elastici della 
muratura integra (quelli presenti in tabella) e i moduli elastici della muratura 
rinforzata con comportamento incrudente. 
Le lamine in fibra di vetro (GFRP) utilizzate come rinforzo presentano le 
caratteristiche meccaniche mostrate in tabella 7.2. Queste caratteristiche sono state 
ricavate dall’articolo [53] e sono state definite dal produttore delle lamine. 
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Tabella 7.2 Caratteristiche meccaniche delle lamine in fibra di vetro utilizzate come rinforzo. 
Caratteristiche meccaniche Valore 
[N/mm2] ([ksi]) 
Resistenza a trazione ft 1690 (245) 
Modulo elastico E 83427 (12100) 
 
I valori delle caratteristiche meccaniche dei rinforzi non vengono 
esplicitamente caricati all’interno del codice di calcolo, ma sono contenuti nei 
valori della coesione associata alle fasce rinforzate. Questo deriva dall’approccio 
semplificato adottato dall’analisi di Pushover, che non considera la muratura nelle 
sue singole componenti, ma la considera come un materiale composito le cui 
caratteristiche derivano dal contributo di ogni componente. Perciò nel caso più 
complesso di muratura rinforzata verrà considerato un materiale costituito da: 
blocchi di calcestruzzo, malta di collegamento e lamine di rinforzo. 
 
7.2.2 Analisi dei carichi verticali 
Gli edifici testati sono realizzati con solai in latero-cemento di spessore al 
grezzo di 16 + 4 cm, realizzati con travetti prefabbricati tralicciati e blocchi di 
alleggerimento interposti. La figura 7.3 mostra una sezione tipo dei solai. 
 
 
Figura 7.3 Sezione di un solaio tipo. 
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Si riporta di seguito l’analisi dei carichi degli impalcati intermedi e della 
copertura degli edifici testati. 
Impalcati intermedi 
Carico permanente solaio………………………………………...Gk,sol = 5.7 kN/m2 
Carico accidentale complessivo……………………………….....Qk,sol = 2.0 kN/m2 
Copertura 
Carico permanente solaio………………………………………...Gk,sol = 5.4 kN/m2 
Carico accidentale complessivo……………………………….....Qk,sol = 2.0 kN/m2 
 
Gli effetti dell’azione sismica sono valutati tenendo conto delle masse 
associate ai seguenti carichi gravitazionali: 
  	Ψ · Q

                                                                                          	7.1 
dove il coefficiente ψEi è dato dal prodotto del coefficiente di combinazione ψ2i 
per un coefficiente riduttivo ϕ, introdotto al fine di tener conto della scarsa 
probabilità che tutti i carichi variabili partecipino contemporaneamente al moto. 
In definitiva i carichi determinati secondo la (7.1) risultano: 
Impalcati intermedi…………………………5.7+0.3⋅0.5 ⋅2.00 = 6.0 kN/m2 
Copertura……………………………………..5.4+0.3⋅1 ⋅2.00 = 6.0 kN/m2 
I carichi verticali vengono applicati sull’intera lunghezza della fascia di 
interpiano e derivano, oltre che dai pesi propri e dai carichi accidentali che 
agiscono sugli orizzontamenti, anche dal peso delle muratura che è pari a 18 
kN/m3. Tale peso è calcolato sulla base delle aree di influenza verticali associate 
ad ogni impalcato, come mostrato in via esemplificativa  dalla figura 7.4. La parte 
di muratura al piede del fabbricato, compresa tra lo spiccato delle fondazioni e la 
metà altezza del primo interpiano, si scarica direttamente sulle fondazioni e 
pertanto essa non viene introdotta come carico applicato. 
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Figura 7.4 Suddivisione di una parete in aree di influenza, in elevazione, gravanti su ciascun 
impalcato. 
 
E’ opportuno sottolineare, inoltre, che la metodologia con cui i solai 
scaricano i carichi verticali sulle pareti sottostanti dipende dalla tipologia di 
orditura dei solai stessi e dalla presenza di cordoli. In figura 7.5 sono mostrati due 
casi limite: solaio a doppia orditura con comportamento tipo piastra (figura 7.5 
(a)); solaio unidirezionale ordito in direzione perpendicolare a quella del sisma 
(figura 7.5 (b)). 
 
Figura 7.5 Distribuzione del carico verticale: uniforme (tipo piastra) (a), solo sulle pareti di taglio 
(b). 
 
Le strutture sottoposte ad analisi di Pushover, nell’ambito di questa tesi, 
possiedono solai unidirezionali orditi ortogonalmente alla direzione di ingresso 
(a) (b) 
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del sisma. La modalità con cui il carico viene trasferito alle pareti verticali è però 
intermedia tra le due situazioni limite presentate in figura 7.5. Il buon 
ammorsamento tra i solai e tutte le pareti sottostanti, fornito dalla presenza di 
cordoli di piano, fa sì che gli impalcati non siano completamente svincolati dalle 
pareti parallele alla direzione di orditura. Una piccola porzione di solaio, di circa 1 
m, scarica il proprio peso su tali pareti, mentre la maggior parte del carico è 
trasferito sulle pareti ortogonali. 
 
7.3 Struttura simmetrica con solai a bielle equivalenti 
In questo paragrafo sono presentati i risultati delle analisi di Pushover 
condotte su strutture di tre piani a pianta rettangolare simmetrica. La geometria e 
le dimensioni di tutti gli elementi delle strutture sono riportate in figura 7.6.  
 
 
 
Figura 7.6 Geometria della struttura simmetrica: caratteristiche in pianta e in elevazione. 
21
40
15
00
21
40
57
80
15
00
25
00
15
00
25
00
1500
1800
15
00
25
00
15
00
25
00
1500
1800
1800 1500 1800 1500 1800
8400
21
40
15
00
21
40
57
80
15
00
18
00
15
00
18
00
1500
1800
15
00
18
00
15
00
18
00
1500
1800
1800 1500 1800 1500 1800
8400
28
50
30
00
30
00
88
50
25
00
12
00
18
00
12
00
18
00
40
0
90
00
28
50
30
00
30
00
88
50
70
0
18
00
12
00
18
00
12
00
18
00
35
0
90
00
Prospetti
Pianta piano terra Pianta piano tipo 
Sisma 
CAPITOLO 7                                                                                                         SIMULAZIONI NUMERICHE 
277 
 
In figura 7.7 viene mostrato il telaio equivalente con cui il codice di 
calcolo modella la struttura, in particolare è possibile notare: la presenza di bielle 
che schematizzano i solai di tutti i piani e la presenza, alle estremità di ogni 
parete, di offsets infinitamente rigidi con cui vengono modellate le intersezioni tra 
le varie pareti adiacenti. 
 
 
 
Figura 7.7 Telaio equivalente relativo alla struttura simmetrica: vista 3D (a); 
planimetria (b). 
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Nel seguito si presentano i risultati dei test eseguiti sulla struttura per 
osservare come la sua risposta è influenzata dalla variazione di: 
• caratteristiche meccaniche delle fasce murarie; 
• spessore della muratura; 
• distribuzione di forze orizzontali. 
Si sottolinea che lo scopo di queste analisi non è quello di fornire 
considerazioni esaustive per ciascuna di esse, per le quali si rimanda a [6], ma 
piuttosto di fornire indicazioni in merito loro confronto fra esse. 
 
7.3.1 Variazione delle caratteristiche meccaniche delle fasce murarie 
Si sono eseguite analisi di Pushover su strutture rettangolari simmetriche 
facendo variare le caratteristiche meccaniche associate alle fasce murarie, secondo 
le seguenti tipologie: 
• fasce non rinforzate con comportamento duttile e nessun limite di 
deformabilità; 
• fasce non rinforzate con comportamento duttile e limite di deformabilità 
pari allo 0.5% della loro lunghezza;  
• fasce non rinforzate con comportamento fragile e nessun limite di 
deformabilità; 
• fasce non rinforzate con comportamento fragile e limite di deformabilità 
pari allo 0.5% della loro lunghezza; 
• fasce rinforzate con lamine FRP applicate al lato esterno. 
Ogni analisi è stata eseguita applicando alla struttura una distribuzione di 
forze esterne proporzionale alle masse di piano (distribuzione uniforme) con 
direzione di applicazione x, coincidente con la dimensione maggiore in pianta 
della struttura. La geometria e le dimensioni degli edifici testati sono quelle 
rappresentate in figura 7.6, con uno spessore della muratura pari a 280 mm e uno 
spessore dei solai pari a 200 mm. 
CAPITOLO 7                                                                                                         SIMULAZIONI NUMERICHE 
279 
 
I risultati delle analisi riflettono la principale caratteristica delle strutture 
testate: la simmetria in termini di geometria, di massa e di rigidezza. La risposta 
della struttura rispetta quindi questa simmetria:gli elementi strutturali raggiungono 
la crisi a coppie simmetriche rispetto alla direzione delle forze esterne. Gli 
elementi appartenenti alle pareti di taglio vanno in crisi nel proprio piano, quelli 
appartenenti alle pareti ortogonali vanno in crisi fuori dal piano: La crisi della 
struttura si verifica a seguito della formazione di un meccanismo di piano. 
Le tabelle riportate in appendice A mostrano i dati principali relativi 
all’intero ciclo di analisi eseguito sulle strutture simmetriche. In particolare ogni 
tabella è riferita ai risultati di analisi di una struttura con una determinata tipologia 
di fasce e contiene le seguenti informazioni: il numero di elemento che ha 
raggiunto la crisi, la corrispondente modalità, il ciclo dell’analisi al quale è 
avvenuta la crisi, il piano di rottura, il valore del taglio nel piano di rottura al 
momento della crisi e il valore del taglio ultimo. Osservando singolarmente le 
tabelle riferite a strutture con fasce rinforzate o duttili, si può notare come  gli 
elementi strutturali raggiungano la crisi in coppie simmetriche rispetto alla 
direzione del carico. Gli elementi simmetrici raggiungono la crisi allo stesso 
istante, ossia nel medesimo ciclo di analisi, con lo stesso valore del taglio 
sollecitante e del taglio resistente.  
Osservando ad esempio i grafici relativi alla risposta dell’analisi di 
Pushover condotta sulla struttura con fasce rinforzate, si ha nuovamente la 
conferma dei risultati esposti: in figura 7.8, relativa alla deformata strutturale, si 
nota l’assenza di movimenti torsionali e la formazione di un meccanismo di piano. 
Dai risultati delle analisi condotte, le strutture simmetriche con fasce 
fragili, a differenza di tutte le altre strutture, hanno gli elementi strutturali che 
raggiungono la crisi singolarmente e non a coppie simmetriche. Le relative tabelle 
presenti in appendice A mostrano chiaramente che, dopo la crisi di due fasce 
simmetriche (la fascia 32 e la fascia 34), il sistema perde la simmetria e gli 
elementi vanno in crisi in modo più disordinato.  
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Figura 7.8 Deformata strutturale (struttura con fasce rinforzate mediante lamine di FRP e 
distribuzione uniforme). 
 
La figura 7.9 mostra le curve di capacità dei cinque edifici sottoposti ad 
analisi di Pushover. Confrontando le varie curve è possibile fare importanti 
osservazioni circa l’influenza del comportamento delle fasce murarie sulla 
risposta globale della struttura. 
Una prima osservazione è relativa alla curva di risposta associata alla 
struttura con fasce rinforzate (curva blu): le migliori caratteristiche meccaniche 
che possiedono le fasce rinforzate si traducono in un aumento della capacità 
portante dell’intera struttura senza variazioni di rigidezza in campo elastico. 
Inoltre la struttura esibisce, seppur di poco, una maggiore duttilità e quindi una 
maggiore capacità deformativa. Tutto ciò conferma i risultati ottenuti dalle prove 
sperimentali presentate nel capitolo 5: la presenza dei rinforzi in fibra di vetro 
migliora il comportamento meccanico delle fasce murarie che sopportano meglio 
le sollecitazioni di taglio e, ritardando il sopraggiungere della crisi, ripartiscono 
meglio le sollecitazioni tra i maschi murari. 
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Figura 7.9 Curve di capacità di strutture simmetriche con differenti configurazioni di fasce 
murarie e distribuzione delle forze uniforme (spessore muratura 280 mm).  
 
Osservando le curve di risposta associate alle strutture con fasce non 
rinforzate che presentano comportamento duttile (curve viola e azzurra), si può 
notare la grande influenza che hanno i differenti limiti di deformabilità imposti 
alle fasce murarie. Imponendo un limite di deformabilità elevato (il 100% della 
lunghezza della fascia) vengono praticamente esclusi i controlli sulla 
deformabilità delle fasce e la struttura esibisce duttilità simile alla struttura con 
fasce rinforzate. Quando il limite di deformabilità viene abbassato, la struttura 
riduce considerevolmente la sua duttilità, ciò indica che il meccanismo di crisi 
dell’intera struttura è governato dal raggiungimento della deformazione ultima di 
una o più fasce, che, essendo soggette a grandi sollecitazioni, presentano 
deformazioni prossime al loro valore limite. 
Infine, per quanto riguarda le curve di risposta associate a strutture con 
fasce non rinforzate che presentano comportamento fragile (curve rossa e verde), 
si nota che rispetto a tutte le altre strutture testate queste hanno duttilità pressoché 
nulla. Quando le fasce a comportamento fragile raggiungono il loro limite di 
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resistenza, subiscono una riduzione della capacità portante, producendo un 
aggravio di sollecitazioni su tutti gli elementi integri adiacenti, che peggiora la 
capacità deformativa della struttura. Si osserva inoltre che non vi è 
un’apprezzabile differenza legata ai diversi limiti di deformabilità associati alle 
fasce, ciò indica che, in questo caso, il meccanismo di crisi della struttura non è 
governato dalla deformazione delle fasce murarie. 
E’ interessante confrontare, oltre l’andamento delle curve di capacità, i 
valori relativi alle sollecitazioni taglianti che raggiungono i vari elementi 
strutturali quando essi vanno in crisi (vedi tabelle in appendice A). Osservando i 
valori delle sollecitazioni taglianti raggiunte da uno stesso elemento che va in crisi 
nel caso di struttura con fasce fragili, struttura con fasce duttili e struttura con 
fasce rinforzate, esso raggiunge valori del taglio via via crescenti.  
In conclusione, tutte le osservazioni riportate in questo paragrafo 
permettono di sottolineare ancora una volta l’importanza che le fasce murarie 
rivestono nella risposta della struttura. Il collasso delle fasce porta ad un minore 
grado di accoppiamento tra i maschi di una stessa parete e, complessivamente, ad 
una graduale disarticolazione del complesso a telaio equivalente, perciò differenti 
caratteristiche meccaniche delle fasce murarie influiscono in modo diverso sulla 
risposta della struttura. Considerando un comportamento fragile delle fasce 
murarie, come indicato dalle recenti normative (OPCM 3431/05), l’intera struttura 
risente sia di una minore resistenza sia di una minore duttilità. Migliorando il 
comportamento delle fasce attraverso interventi di rinforzo con compositi FRP, si 
evita o si ritarda l’insorgere di crisi nelle fasce, migliorando il comportamento 
globale della struttura in termini di resistenza e soprattutto di duttilità. 
 
7.3.2 Variazione dello spessore della muratura 
Analisi analoghe a quelle descritte al paragrafo precedente sono state 
eseguite su strutture con differenti spessori di muratura, per osservare come la 
variazione di un solo parametro influenzi la risposta globale. Oltre alle 
simulazioni numeriche già presentate, relative alla struttura simmetrica di figura 
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7.6 con muratura di spessore pari a 280 mm, sono state realizzate altre analisi 
sulla stessa struttura con spessori di muratura pari a 300 mm e 350 mm.  
 
 
Figura 7.10 Curve di capacità di strutture simmetriche con differenti configurazioni di fasce 
murarie (spessore muratura 300 mm). 
 
 
Figura 7.11 Curve di capacità di strutture simmetriche con differenti configurazioni di fasce 
murarie (spessore muratura 350 mm). 
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Le figure 7.10 e 7.11 mostrano le curve di risposta delle analisi relative 
rispettivamente alle strutture con spessore della muratura pari a 300 mm e 350 
mm. Analizzando singolarmente i due diagrammi è possibile osservare che queste 
prove confermano nuovamente, seppur con qualche differenza, tutte le 
considerazioni fatte precedentemente in relazione all’influenza che le 
caratteristiche meccaniche delle fasce murarie hanno sulla risposta globale delle 
strutture. 
Confrontando tra loro i diagrammi di figura 7.9, 7.10 e 7.11 si può 
osservare come la risposta globale delle strutture si modifichi in funzione dello 
spessore della muratura. Per prima cosa è da notare che aumentando lo spessore 
della muratura incrementa la resistenza delle strutture. Ciò è osservabile anche dai 
risultati numerici associati a questa serie di analisi, riportati nelle tabelle in 
appendice A. Confrontando le tabelle riferite alle simulazioni numeriche 
realizzate su strutture con la stessa tipologia di fasce murarie ma con spessori di 
muratura differenti, si nota come uno stesso elemento strutturale abbia un valore 
di resistenza a taglio differente al variare dello spessore della muratura. In 
particolare l’aumento di spessore produce un incremento del taglio ultimo 
sopportato dall’elemento stesso. Ciò si spiega osservando le espressioni che 
esprimono il taglio ultimo degli elementi associato alle differenti modalità di crisi: 
• crisi per presso-flessione 
   ·  · 2 · 1  ! · "#                                                                           	7.2 
• crisi per taglio con fessurazione diagonale 
  0.9 ·  ·  · &  ' · 1                                                                                 	7.3 
• crisi per taglio con scorrimento 
   ·  · )1.5 · &  ' · 1  3 · & ·  +                                                                        	7.4 
CAPITOLO 7                                                                                                         SIMULAZIONI NUMERICHE 
285 
 
In tutte le espressioni compare lo spessore della sezione reagente s, perciò 
un aumento delle dimensioni della sezione produce un incremento della resistenza 
tagliante. 
Dalle considerazioni fatte ci si aspetterebbe che un incremento dello 
spessore della muratura producesse solamente un incremento di resistenza della 
struttura, che graficamente si tradurrebbe in una traslazione della porzione plastica 
delle curve di capacità verso l’alto senza cambiamenti di forma. Tuttavia, 
osservando le curve di capacità delle figure 7.9, 7.10 e 7.11 si nota come, per ogni 
tipologia di struttura, oltre ad un innalzamento delle curve in relazione 
all’aumento dello spessore della muratura, sia presente anche un cambiamento 
della loro forma. Questo è ben visibile osservando, ad esempio, le curve di 
risposta associate alle strutture con fasce rinforzate e spessori pari a 280 mm e 350 
mm, in cui, oltre ad un aumento di resistenza, si presenta un decremento di 
duttilità. Il cambiamento di forma della curva di capacità indica che, oltre 
all’incremento di resistenza, le strutture subiscono una modifica nella modalità di 
risposta, che può essere spiegata osservando nuovamente le espressioni relative al 
taglio ultimo 7.2, 7.3 e 7.4: lo spessore della muratura compare più volte 
all’interno delle espressioni, sia in forma esplicita tramite il termine s, sia in forma 
implicita all’interno del termine di tensione di compressione p. Perciò le 
espressioni che esprimono il taglio ultimo degli elementi strutturali sono 
influenzate in modo complesso dalla variazione dello spessore della muratura, che 
può provocare, oltre ad una aumento della resistenza, anche una variazione della 
modalità di risposta della struttura. 
Al variare dello spessore della muratura un ulteriore fattore che può 
provocare i cambiamenti di forma delle curve di capacità è legato al 
funzionamento dell’analisi numerica stessa. Il limite che segnala la crisi per 
resistenza di un elemento strutturale è univocamente definito dalle espressioni 7.2, 
7.3 e 7.4 in funzione delle modalità di rottura. Questo limite, all’interno del codice 
di calcolo, non risente di nessun altro fattore, mentre nella realtà può essere 
influenzato da innumerevoli fattori legati alle complesse caratteristiche del 
sistema muratura e alle complesse interazioni tra gli elementi strutturali connessi. 
Perciò, mentre nel codice di calcolo la definizione della rottura di un elemento è 
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immutabile, nella realtà, può variare nell’intorno del valore di definizione in 
funzione di molteplici variabili aleatorie. Quindi l’eliminazione di tutti quei fattori 
aleatori reali che possono influenzare la definizione del valore ultimo del taglio 
resistente può portare la struttura modellata dal codice di calcolo ad essere più 
sensibile alle variazioni di risposta rispetto alla struttura reale. 
 
7.3.3 Variazione della distribuzione di forze 
L’ultima serie di analisi eseguite su un edificio di forma rettangolare 
simmetrica si è concentrata sullo studio di come la risposta della struttura sia 
influenzata dalla variazione delle forze orizzontali. In particolare la struttura di 
figura 7.6 con spessore della muratura pari a 280 mm e fasce rinforzate tramite 
lamine di composito FRP è stata sottoposta alle distribuzioni di forze previste dal 
codice di calcolo: 
• forze orizzontali proporzionali alle masse; 
• forze orizzontali proporzionali al prodotto della massa per la deformata 
triangolare inversa;  
• forze orizzontali proporzionali al prodotto della massa per la deformata del 
primo modo;  
• forze orizzontali proporzionali al prodotto della massa per la deformata 
adattiva del primo modo.  
La figura 7.12 mostra le curve di risposta della struttura sottoposta alle 
differenti distribuzioni di forze. Dall’esame della figura si può osservare che curve 
associate alle distribuzioni uniforme e triangolare inversa rappresentano i limiti 
rispettivamente superiore e inferiore dell’intero grafico. In particolare, mentre la 
distribuzione triangolare inversa simula il profilo delle forze inerziali 
caratteristiche della struttura non danneggiata, quella uniforme, invece, intende 
rappresentare la distribuzione di forze nella fase inelastica, supponendo che le 
deformazioni plastiche si concentrino in corrispondenza della base dell’edificio. 
Secondo quanto esposto in [6], per una struttura caratterizzata da un 
comportamento che prevede la formazione di un meccanismo di piano debole alla 
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base, è evidente che le due curve di capacità derivanti dall’assunzione di tali 
distribuzioni sono curve limite. Tuttavia è altresì evidente che, per edifici che si 
comportano in modo differente ed in cui, ad esempio, il piano debole non sia 
quello di base, ma uno superiore, il discorso precedente può essere considerato 
soltanto parzialmente valido e la distribuzione di forze uniforme è destinata a 
perdere gran parte della sua significatività.  
 
 
Figura 7.12 Curve di capacità relative ad una struttura simmetrica con spessore muratura pari a 
280 mm e fasce rinforzate, sottoposta a differenti distribuzioni di forze esterne. 
 
La curva associata alla distribuzione proporzionale al primo modo di 
vibrare e la curva associata alla distribuzione adattiva, come ci si aspettava, sono 
intermedie tra le altre due ad indicare che sono più aderenti al comportamento 
reale della struttura sottoposta a sisma. 
Si può osservare che tutte le curve di risposta non si discostano di molto 
tra loro, ciò si spiega, probabilmente, considerando la scarsa redistribuzione degli 
sforzi che avviene negli elementi, a causa dei collassi simmetrici rispetto alla 
direzione di ingresso delle forze sismiche. 
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7.4 Struttura asimmetrica con solai a bielle equivalenti 
In questo paragrafo sono presentati i risultati di analisi condotte su 
strutture in muratura a tre piani, con  pianta non simmetrica avente forma di “L” e 
spessore della muratura pari a 300 mm. La geometria delle strutture sottoposte ad 
analisi è rappresentata in figura 7.13.  
 
 
Figura 7.13 Geometria della struttura asimmetrica: caratteristiche in pianta e in elevazione. 
 
 Il telaio equivalente con cui il codice di calcolo ha modellato la struttura 
reale è mostrato nelle figure 7.14 (a) e 7.14 (b).  
 
13
00
15
00
13
00
15
00
1300
1500
13
00
15
00
13
00
22
00
1300
1500
13
00
22
00
1300
2200
1300
1500
1540 1300 1800 1300 1540
7480
21
40
13
00
16
00
13
00
21
40
84
80
154013001050
21
40
13
00
95
0
95
0
28
50
30
00
30
00
88
50
25
00
12
00
18
00
12
00
18
00
40
0
90
00
25
00
12
00
18
00
12
00
18
00
40
0
90
00
28
50
30
00
30
00
88
50
13
00
15
00
13
00
15
00
1300
1500
13
00
15
00
13
00
22
00
1300
1500
13
00
15
00
1300
1500
1300
1500
1540 1300 1800 1300 1540
7480
21
40
13
00
16
00
13
00
21
40
84
80
154013001050
21
40
13
00
95
0
95
0
Pianta piano terra Pianta piano tipo 
Prospetti 
Sisma 
CAPITOLO 7                                                                                                         SIMULAZIONI NUMERICHE 
289 
 
 
 
 
Figura 7.14 Telaio equivalente relativo alla struttura asimmetrica: vista 3D (a); 
planimetria (b). 
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Esso è composto da 45 maschi murari e 27 fasce. In figura è segnalato il 
primo maschio murario, dal quale parte la numerazione degli elementi, che 
avviene in senso antiorario dal piano terra a salire verso l’ultimo piano. Per una 
maggiore chiarezza si veda il paragrafo 6.2 nel capitolo precedente. 
 
7.4.1 Struttura con fasce rinforzate: distribuzione di forze uniforme 
Si presentano i risultati dell’analisi di Pushover condotta sulla struttura in 
muratura asimmetrica di figura 7.13 con le fasce rinforzate mediante lamine in 
fibra di vetro e sottoposta ad una distribuzione di forze uniforme. Le 
caratteristiche meccaniche della muratura e dei rinforzi sono presentate al 
paragrafo 7.2.1.  
La figura 7.15 mostra la curva di capacità ottenuta dall’analisi di Pushover: 
si nota un comportamento marcatamente incrudente nella fase plastica.  
 
 
Figura 7.15 Curva di capacità della struttura a fasce rinforzate con distribuzione di forze 
uniforme. 
 
La figura 7.16 mostra l’ordine di crisi degli elementi strutturali durante la 
simulazione numerica. La legenda posta a destra indica i numeri che individuano 
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gli elementi all’interno del telaio equivalente: i maschi murari sono numerati 
dall’1 al 45, le fasce dal 46 in avanti. Osservando questo diagramma si può notare 
che l’asimmetria della struttura produce una asimmetria nell’ordine di crisi degli 
elementi. Essi non raggiungono più la rottura a coppie come succedeva per le 
strutture simmetriche, ma singolarmente e in modo più disordinato.  
 
 
Figura 7.16 Crisi degli elementi strutturali: struttura con fasce rinforzate e distribuzione di forze 
uniforme. 
 
Un’altra osservazione importante è relativa al cospicuo numero di fasce 
murarie che raggiungono la crisi durante l’analisi. Ciò indica che l’asimmetria 
geometrica della struttura peggiora la condizione di sollecitazione delle fasce. 
Inoltre la fascia numero 53 compare due volte nell’elenco degli elementi che 
hanno raggiunto la crisi, questo indica che essa è molto sollecitata rispetto alla sua 
capacità portante: dapprima raggiunge il limite elastico con segnalazione di crisi e 
passaggio in campo plastico, successivamente sfrutta la sua residua capacità 
portante, offerta dalla presenza dei rinforzi, fino a raggiungere il collasso totale 
della fascia individuato dalla seconda segnalazione di crisi. L’elevato numero di 
fasce che raggiungono la crisi influenza la risposta della struttura, come si può 
vedere nella curva di capacità di figura 7.15. Il ginocchio della curva è più 
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arrotondato e quindi la crisi della struttura non è netta, come invece avveniva nel 
caso di strutture simmetriche. 
Osservando i diagrammi delle rotazioni medie ai piani (figura 7.17) e delle 
deformate della struttura (figure 7.18 (a) e (b)), si può notare come l’asimmetria 
geometrica, che comporta un ordine di crisi degli elementi disordinato e non 
simmetrico, produca importanti rotazioni degli impalcati attorno al proprio 
baricentro. 
 
 
Figura 7.17 Rotazioni medie in funzione del taglio alla base: struttura con fasce rinforzate e 
distribuzione di forze uniforme. 
 
Il diagramma di figura 7.17 mostra che, già dalle crisi dei primi elementi, 
gli impalcati subiscono delle rotazioni a causa dal fatto che gli elementi che vanno 
in crisi sono maggiormente concentrati da un lato della struttura.  
Dal diagramma della deformata (figura 7.18) è possibile notare che la 
rotazione avviene nel verso in cui vi è la presenza del volume aggiuntivo che 
rende la geometria della struttura asimmetrica. 
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Figura 7.18 Deformata della struttura con fasce rinforzate e distribuzione di forze uniforme: vista 
3D (a), vista dall’alto (b). 
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Il diagramma di figura 7.19 mostra i drift di interpiano associati alle ultime 
fasi dell’analisi: la struttura giunge al collasso per la formazione di un 
meccanismo di piano che coinvolge i maschi del piano terra. Ciò è confermato 
anche osservando il diagramma della deformata strutturale, in cui gli spostamenti 
maggiori sono concentrati nei maschi di piano terra. 
 
 
Figura 7.19 Drift di interpiano relativi alle ultime fasi dell’analisi associati alla struttura 
asimmetrica con fasce rinforzate e distribuzione di forze uniforme. 
 
7.4.2 Struttura con fasce rinforzate: confronti tra distribuzioni di forze 
Si presentano ora i risultati delle simulazioni numeriche condotte sulla 
struttura asimmetrica con fasce rinforzate, facendo variare la distribuzione di 
forze. Si ricorda che il codice prevede le seguenti distribuzioni di forze: uniforme; 
triangolare inversa; proporzionale al primo modo di vibrare; adattiva. Dal 
confronto tra i risultati delle analisi condotte, si vuole osservare come la struttura 
sia sensibile alla variazione della forma del vettore delle forze esterne. 
La figura 7.20 mostra le curve di capacità associate alle analisi condotte 
secondo le varie distribuzioni di forze. E’ possibile notare che le curve di capacità 
associate alla distribuzione uniforme e alla distribuzione triangolare inversa 
rappresentano i limiti rispettivamente superiore ed inferiore del diagramma, 
mentre le curve associate alle altre due distribuzioni sono intermedie. Stesso 
risultato era stato ottenuto per le analisi condotte sulle strutture simmetriche. 
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Figura 7.20 Curve di risposta di una struttura asimmetrica con fasce rinforzate al variare della 
distribuzione di forze. 
 
Le curve di risposta associate alle strutture asimmetriche presentano uno 
scostamento maggiore tra loro al variare della distribuzione di forze, a differenza 
di quanto ottenuto durante le analisi delle strutture simmetriche. Ciò indica che le 
strutture asimmetriche sono più sensibili alle variazioni di forma del vettore delle 
forze esterne.  
Le deformate delle strutture sottoposte alle varie condizioni di carico 
presentano delle importanti differenze tra loro, ne consegue che la risposta delle 
strutture asimmetriche è fortemente influenzata dalla forma dei vettori delle forze 
esterne. Le figure 7.21, 7.22 e 7.23 mostrano rispettivamente le deformate 
associate alle distribuzioni triangolare inversa, proporzionale al primo modo di 
vibrare e adattiva. 
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Figura 7.21 Deformata della struttura con fasce rinforzate e distribuzione di forze triangolare 
inversa. 
 
Figura 7.22 Deformata della struttura con fasce rinforzate e distribuzione di forze proporzionale al 
primo modo di vibrare. 
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Figura 7.23 Deformata della struttura con fasce rinforzate e distribuzione di forze adattiva. 
 
Confrontando queste deformate con quella associata alla distribuzione di 
forze uniforme (figura 7.18) si nota che il meccanismo di collasso subisce una 
variazione: nel caso di distribuzione uniforme la crisi avviene per formazione di 
un meccanismo di piano che coinvolge i maschi del piano terra; in tutti gli altri 
casi la crisi avviene per formazione di un meccanismo di piano che coinvolge i 
maschi del primo piano.  
Il cambiamento nella risposta strutturale associato alle differenti 
distribuzioni di forze è osservabile anche dai diagrammi relativi alle crisi degli 
elementi strutturali e alle rotazioni di piano. In figura 7.24 è mostrato il 
diagramma che indica l’ordine di crisi degli elementi associato alla distribuzione 
adattiva. 
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Figura 7.24 Crisi degli elementi strutturali: struttura con fasce rinforzate e distribuzione di forze 
adattiva. 
 
Con l’avanzare del numero di elementi che raggiungono la crisi, si ha un 
incremento di spostamento del primo piano, dovuto al fatto che molti maschi di 
questo piano raggiungono la crisi. Questo risultato è confermato anche dal 
diagramma delle rotazioni ai vari impalcati (figura 7.25) e dal diagramma dei drift 
di interpiano (figura 7.26). 
Il diagramma di figura 7.25 mostra che gli impalcati dei piani superiori 
presentano delle rotazioni molto superiori rispetto all’impalcato dei primo piano. 
Questo indica che le deformazioni maggiori si concentrano nei maschi murari del 
primo piano, mentre quelli del piano terra subiscono delle deformazioni inferiori. 
Analogamente il diagramma dei drift di interpiano di figura 7.26, mostra che nelle 
ultime fasi dell’analisi il primo piano ha un incremento di spostamento che lo 
porta ad essere il piano con lo spostamento maggiore. 
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Figura 7.25 Rotazioni medie in funzione del taglio alla base: struttura con fasce rinforzate e 
distribuzione di forze adattiva. 
 
 
Figura 7.26 Drift di interpiano relativi alle ultime fasi dell’analisi associati alla struttura 
asimmetrica con fasce rinforzate e distribuzione di forze adattiva. 
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7.4.3 Variazione delle caratteristiche meccaniche delle fasce murarie 
Una nuova serie di prove è stata eseguita sulle strutture asimmetriche 
mantenendo costanti le distribuzioni delle forze orizzontali e facendo variare le 
caratteristiche meccaniche delle fasce murarie. Queste simulazioni numeriche 
hanno permesso di osservare, per ogni distribuzione di forze, come le differenti 
caratteristiche delle fasce murarie influenzino il comportamento globale delle 
strutture. Si ricorda che il lavoro svolto in questa tesi ha concentrato l’attenzione 
sulle seguenti caratteristiche meccaniche delle fasce murarie: fasce non rinforzate 
con comportamento duttile e nessun limite di deformabilità; fasce non rinforzate 
con comportamento duttile e limite di deformabilità pari allo 0.5% della loro 
lunghezza; fasce non rinforzate con comportamento fragile e nessun limite di 
deformabilità; fasce non rinforzate con comportamento fragile e limite di 
deformabilità pari allo 0.5% della loro lunghezza; fasce rinforzate con lamine FRP 
applicate al lato esterno. 
 
 
Figura 7.27 Curve di risposta di una struttura asimmetrica sottoposta a distribuzione di forze 
proporzionale al primo modo, al variare delle caratteristiche meccaniche delle fasce murarie. 
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Si presentano i risultati ottenuti considerando una distribuzione di forze 
proporzionale al primo modo di vibrare, in quanto mostrano più chiaramente 
l’influenza delle caratteristiche meccaniche assunte dalle fasce murarie sulla 
risposta globale della struttura. 
La figura 7.27 mostra le curve di capacità delle strutture asimmetriche 
soggette a distribuzione di forze proporzionale al primo modo di vibrare al variare 
delle caratteristiche meccaniche delle fasce murarie.  
Si può notare come la struttura con fasce rinforzate presenti un 
comportamento plastico incrudente ben più accentuato rispetto a tutte le altre 
strutture, raggiungendo valori del taglio alla base maggiori. Le strutture con fasce 
fragili, invece, presentano la resistenza minore, analogamente a quanto ottenuto 
per le strutture simmetriche. Ciò indica che la fragilità delle fasce che giungono a 
rottura influisce negativamente su tutti gli elementi adiacenti ancora integri. Le 
strutture non rinforzate che non prevedono nessun controllo di deformabilità per 
le fasce (limite imposto al 100%), raggiungono spostamenti paragonabili a quelli 
della struttura con fasce rinforzate. Se non si impongono limiti di deformabilità 
alle fasce murarie, esse possono raggiungere valori di rotazione alla corda molto 
elevati indipendentemente che siano fragili, duttili o rinforzate. 
 Nel caso in cui, invece, si introduca un limite di deformabilità per le fasce 
non rinforzate, posto allo 0.5% della loro lunghezza, la duttilità globale delle 
strutture si riduce molto. 
 L’analisi di Pushover è stata ripetuta applicando alle strutture una 
distribuzione di forze uniforme, per osservare come si modificano le risposte delle 
strutture con le varie tipologie di fasce murarie.  
La simulazione eseguita per distribuzione di forze uniforme ha fornito le 
curve di capacità del diagramma di figura 7.28. Da tale diagramma si nota che le 
strutture presentano risposte poco differenti tra loro: le strutture con fasce 
rinforzate sviluppano ancora la migliore resistenza con un tratto plastico-
incrudente molto accentuato, mentre le strutture con fasce non rinforzate, sia 
duttili sia fragili, presentano tutte lo stesso comportamento in termini di resistenza 
e duttilità. Questo deriva, probabilmente, dal fatto che nelle strutture asimmetriche 
soggette a distribuzione di forze uniforme le fasce murarie hanno un peso minore 
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sulla risposta globale delle strutture. Confrontano i diagrammi di risposta ottenuti 
dall’ultima simulazione numerica (figura 7.28) con quelli associati alle strutture 
soggette ad una distribuzione di forze proporzionale al primo modo (figura 7.27), 
si osserva un decremento di duttilità delle strutture soggette a distribuzione di 
forze uniforme per qualsiasi tipologia di fasce murarie. Inoltre la crisi delle 
strutture diventa più netta, come evidenziato dall’aumento della spigolosità del 
ginocchio delle curve di capacità di figura 7.28. Si può quindi concludere che la 
distribuzione di forze uniforme è penalizzante non riuscendo a cogliere 
correttamente l’evolversi del comportamento strutturale durante l’avanzare delle 
crisi degli elementi. 
 
 
Figura 7.28 Curve di risposta di una struttura asimmetrica sottoposta a distribuzione di forze 
uniforme al variare delle caratteristiche meccaniche delle fasce murarie. 
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7.5 Conclusioni 
Le simulazioni numeriche eseguite nel corso del lavoro svolto in questa 
tesi hanno permesso di trarre alcune conclusioni in merito al comportamento delle 
strutture asimmetriche e in merito all’influenza che il comportamento delle fasce 
murarie ha sul comportamento globale delle strutture. 
Il comportamento delle strutture asimmetriche, come mostrano le 
simulazioni eseguite, è caratterizzato da un incremento della componente di 
risposta torsionale e da una diminuzione della componente di risposta flessionale 
rispetto alle strutture simmetriche. Inoltre è interessante notare come la 
distribuzione di forze uniforme sia penalizzante perché non riesce a cogliere 
correttamente il comportamento inelastico della struttura. La distribuzione di forze 
uniforme rappresenta correttamente la distribuzione di forze nella fase inelastica 
della struttura, supponendo che le deformazioni plastiche si concentrino in 
corrispondenza della base dell’edificio, ma, come si è visto, tale condizione non è 
praticamente mai verificata. Le strutture asimmetriche soggette a distribuzioni di 
forze non uniformi presentano, infatti, meccanismi di piano che coinvolgono i 
maschi del primo piano. 
I recenti studi  hanno messo in evidenza che le fasce murarie non rinforzate 
hanno comportamento meccanico fragile con limite di deformabilità pari allo 
0.5% della loro lunghezza. Perciò, le strutture che presentano tale tipologia di 
fasce sono le più rappresentative del comportamento reale delle strutture non 
rinforzate. Le simulazioni eseguite su queste strutture hanno mostrato che esse 
presentano una duttilità e una resistenza inferiori rispetto a tutte le altre strutture.  
L’introduzione dei rinforzi in fibra di vetro sulle fasce murarie apporta dei 
grandi benefici al comportamento globale delle strutture in termini di resistenza e 
duttilità. I risultati dei test hanno mostrato chiaramente che tutte le strutture 
rinforzate sottoposte ad analisi di Pushover presentano incrementi del taglio alla 
base massimo e della duttilità rispetto a quelli esibiti dalle strutture con fasce non 
rinforzate fragili. Questi risultati confermano quanto ci si aspettava: un 
miglioramento del comportamento delle fasce murarie fornisce un accoppiamento 
tra i maschi murari più efficace, che si traduce in un incremento di resistenza e 
duttilità delle strutture. Perciò questo tipo di interventi di miglioramento 
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presentano interessanti prospettive per le strutture in muratura: la semplicità di 
applicazione, la non invasività e soprattutto i miglioramenti che i rinforzi FRP 
apportano alle strutture, rendono tali interventi maggiormente efficaci rispetto alle 
tecniche di rinforzo tradizionali. 
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APPENDICE  A 
In appendice si riportano le tabelle contenenti le informazioni numeriche 
principali relative alle analisi eseguite su strutture simmetriche. In particolare ogni 
tabella è riferita ai risultati dell’analisi di una struttura con una determinata 
tipologia di fasce e contiene le seguenti informazioni: il numero di elemento che 
ha raggiunto la crisi, la corrispondente modalità, il ciclo dell’analisi al quale è 
avvenuta la crisi, il piano di rottura, il valore del taglio nel piano di rottura al 
momento della crisi e il valore del taglio ultimo. La modalità di crisi e il piano di 
rottura sono espressi tramite un numero: nella riga relativa alla modalità di rottura, 
il valore 1 rappresenta una rottura per pressoflessione, il valore 2 una rottura per 
taglio con fessurazione diagonale e il valore 3 una rottura per taglio con 
scorrimento; nella riga corrispondente al piano di rottura, il numero 1 sta ad 
indicare che la rottura è avvenuta nel piano dell’elemento,  il numero 2 sta ad 
indicare che la rottura è avvenuta fuori dal piano. 
Sono riportate le tabelle relative alle simulazioni eseguite sulle strutture 
con spessori della muratura pari a 280 mm, 300 mm e 350 mm e con differenti 
tipologie di fasce murarie:  
• non rinforzate con comportamento duttile e nessun limite di deformabilità; 
• non rinforzate con comportamento duttile e limite di deformabilità pari a 
0.005;  
• non rinforzate con comportamento fragile e nessun limite di deformabilità; 
• non rinforzate con comportamento fragile e limite di deformabilità pari a 
0.005; 
• rinforzate con lamine FRP applicate al lato esterno. 
Quando il limite di deformabilità delle fasce non rinforzate non è 
specificato, la tabella si riferisce ad entrambi i limiti che possono assumere. 
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